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Kort sammendrag 
Tunnsjøelv bru er ikke dimensjonert for Brukslast, Bk10/60, og må derfor forsterkes. 
Denne Bacheloroppgaven tar for seg tre forsterkningsmetoder og finner en mulig 
løsning som kan brukes til forsterkning 
Stikkord fra prosjektet: 
-Tunnsjøelv bru 
-Forsterkning 
-Stålplatebærere 
-Slakkarmert betongdekke 
-Spennstag 
-Samvirke 
  
Oppgavetekst 
Oppgaven omhandler forsterkning av Tunnsjøelv bru på E6 i Namsskogan kommune i 
Nord-Trøndelag. 
Brua ble oppført i 1966 og er konstruert etter Statens vegvesens lastklasse 1/1958. 
Bæresystemet består av kontinuerlige stålbjelker (skjøtet med både sveis og 
skrueplater), med tre spenn på forholdsvis 18-, 36- og 18 meter. Skjøter/lasker antas å 
være like sterk/sterkere enn bjelkene forøvrig, slik at de kan betraktes som 
kontinuerlige i hele bruas lengde. 
Brudekket består av plasstøpt, armert betong. Det er ikke samvirke mellom betongen 
og stålbjelkene. 
Brua er en del av stamvegnettet i Norge, den skal derfor oppgraderes til brukslast, 
BK10/60, (dvs. 10tonn akseltrykk og 60tonn totalvekt). 
Oppgaven vil da gå ut på å finne opptredende belastning med egenlast og trafikklast. 
Deretter kontrollere utnyttelsesgrad på brubjelkene slik disse er i dag, for så å velge 
forsterkningsmetode og beregne ny utnyttelsesgrad. 
De aktuelle forsterkningsmetodene er følgende, gitt i stigende kompliseringsgrad og 
kostnad. 
1. Øke tverrsnittet på stålbjelkene 
2. Forspenne stålbjelkene 
3. Etablere samvirke 
Metodene vil også vurderes i denne rekkefølgen, da det er lagt vekt på kostnad og 
kompliseringsgrad i den praktiske gjennomføringen av prosjektet. Brua har i 
utgangspunktet fastlager i pilarene ved akse 2 og 3 (se vedlegg 5.4). Som en 
forenkling skal vi se bort fra dette og regne fastholding kun i akse 2. Fastholdingen i 
akse 3 vil da fjernes, men det beregnes en tilleggskraft i midtspennet tilsvarende 
kraften en fastholding i akse 3 ville ha gitt.  
  
De statiske forutsetningene blir altså følgende: 
• Nedstrøms bjelke: Fastholdt i sideretning akse 1, 2, 3, og 4. Fastholdt i lengderetning 
akse 2  
• Oppstrøms bjelke: Lager er fritt bevegelig i alle akser både i lengderetning og 
sideretning. Fastholdt i lengderetning akse 2 
Oppgaven skal også inneholde et eget kapittel som berører minst ett av temaene 
innovasjon, utvikling, forskning og entreprenørskap. 
Resultatmål 
Utarbeide en rapport med vurdering av de tre forskjellige forsterkningsmetodene, samt 
sammenligne de opp mot hverandre og vurdere hva som kan være den beste 
løsningen av oppgaven med hensyn på pris og kompleksitet.  
Ved dette skal det fremkomme en løsning som er godt nok vurdert slik at Statens 
vegvesen skal kunne benytte seg av resultatet og implementere dette i sitt eget arbeid 
ved brua. 
Effektmål 
Finne en løsning på oppgaven som Statens vegvesen kan benytte seg av og 
implementere i sitt eget arbeid med oppgradering av brua.  
Tilegne oss mere kunnskap innenfor konstruksjon og bruke dette sammen med det vi 
har lært på Høgskolen i Sør-Trøndelag for å løse problemstillinger innen fagområdet. 
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Forord 
Denne bacheloroppgaven er utarbeidet våren 2015 ved Program for bygg og miljø ved 
Høgskolen i Sør-Trøndelag (HiST), og er en del av en treårig bachelorgrad med 
fordypning i konstruksjonsteknikk. Besvarelsen er skrevet av studentene Kjell Marius 
Hestegrei, Reidar Strøm, Egil Arne Strøm og Henrik Opem Holmstad. Vår interne 
veileder ved HiST har vært førsteamanuensis Roger Bergh. Ekstern 
samarbeidspartner har vært Statens vegvesen, med Arild Christensen ved 
Vegkontoret i Steinkjer som veileder. 
I løpet av denne prosessen har vi lært mye om prosjektering og dimensjonering av 
bruer. Vi har fått et innblikk i hvilke metoder Statens vegvesen benytter seg av når de 
forsterker de aldrende bruene i Norge, samt opparbeidet oss kunnskaper innenfor 
modelleringsprogrammene SAP2000 og TEKLA Structures. Litteraturen som er brukt i 
denne oppgaven er hentet fra fagbøker, Internett, Statens vegvesen, samt våre 
veiledere. 
Vi ønsker å rette en stor takk til førsteamanuensis Roger Bergh ved HiST for god 
oppfølging og veiledning underveis i arbeidet med denne oppgaven. En stor takk 
rettes også til Arild Christensen ved Vegkontoret i Steinkjer for stor hjelp og veiledning. 
Ønsker også å takke Håvard Nedrelid, Thomas Uhlving, Per Otto Yttervoll og Arne 
Mathias Selberg. Til slutt ønsker vi å takke Øystein Flakk for teknisk assistanse ved 
dimensjonering i SAP2000. 
Trondheim, mai 2015 
_______________      _______________      _______________      ______________ 
Kjell Marius Hestegrei        Egil Arne Strøm               Reidar Strøm   Henrik O. Holmstad
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Sammendrag 
Tunnsjøelv bru ligger på Europaveg 6 i Namsskogan kommune i Nord-Trøndelag. 
Som så mange andre bruer både i inn- og utland er det en gammel bru, denne har 
stått i snart 50 år. I løpet av de 50 årene har mye skjedd, og det er i dag en bru som 
må oppgraderes for å kunne benyttes uten restriksjoner. Nye lastklasser krever at alle 
bruer på riksvegnettet skal være dimensjonert for lastklassen Bk10/60. Denne 
bruksklassen krever at brua skal bære en aksellast på 10 tonn og en totalvekt på 
kjøretøy på 60 tonn, altså modulvogntog på 25,25m. 
Brua er en bjelkebru der bæresystemet består av to langsgående stålplatebærere som 
understøtter et brudekke av slakkarmert betong. Brua har tre spenn på henholdsvis 
18, 36 og 18 meter og bjelkene er understøttet av pilarer med boltelager i akse 2 og 3, 
samt landkar med glidelager i akse 1 og 4. Bjelkene består av tre forskjellige tverrsnitt 
langs brua og de er sammenføyd med lasker i felt mellom opplagrene. Platebærerne 
har svært slanke steg og er i tverrsnittsklasse 4 over hele lengden. 
Kontroller av brua viser at momentkapasiteten overstiges med hele 42% i midtfelt og 
30% ved pilarene. Det må altså gjøres tiltak for at det skal tillates med 
modulvogntogtrafikk over brua. Ettersom dette er en veg med få og lange 
omkjøringsmuligheter er det nødvendig å forsterke brua på en rask og effektiv måte. 
De tre mest brukte forsterkningsmetoder i en slik situasjon er å bolte fast vinkler til 
steget, spenne opp strekkpåkjent flens med spennstag og etablering av samvirke. 
Det første forsterkningsalternativet er å bolte fast stålvinkler øverst og nederst i steget, 
dette for å øke ståltverrsnittet. Vinklene vil også bidra til en begrenset avstivende 
effekt, men også noe egenvekt. Analyser viser at effekten av denne forsterkningen vil 
være svært begrenset og det vil ikke være en tilstrekkelig forsterkningsmetode for 
Tunnsjøelv bru, da med forbehold om at det er standardiserte vinkler som brukes. 
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Forsterkningsmetode 2 er å montere spennstag rundt strekkpåkjent flens, dette for å 
øke den indre momentarmen og dermed redusere det opptredende momentet. Dette 
vil redusere strekkspenninger i feltet, men også føre til store trykkspenninger der 
opptredende spenninger allerede er i trykk. I tilfellet Tunnsjøelv bru er det gjort 
analyser der spennstaget er montert i nedre flens i en utstrekning på 20 meter i 
midtfelt. Analysene viser at opptredende momenter reduseres til et akseptabelt nivå, 
men det vil samtidig oppstå så store trykkspenninger i overflens at denne metoden må 
kombineres med en annen for å fungere. 
Den tredje metoden er etablering av samvirke noe som vil gi betongdekket en 
bærende funksjon. Betongen over øvre flens vannmeisles bort og dybler sveises til 
flensen. Betongen og stålet vil da bidra sammen til å ta opp momentet og trykket i 
konstruksjonen, men ikke redusere opptredende momenter. Å etablere samvirke vil 
bidra til å øke kapasiteten i midtfeltet, men vil ikke redusere opptredende moment ved 
pilar og må derfor også kombineres for å være en fullgod løsning. 
Løsningen blir derfor å kombinere spennstagløsningen med samvirkeløsningen for å 
både redusere momenter i de mest kritiske snitt og samtidig ta opp aksialkreftene fra 
oppspenningen. 
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Abstract 
Tunnsjøelv Bridge is a bridge on E6 in Namsskogan commune, North-Trøndelag. 
Similar to several other bridges, both in Norway and in the rest of the world, 
Tunnsjøelv Bridge has been unchanged for many years. The bridge was built almost 
50 years ago and many things has changed over the years, now it has to be 
strengthened because new loading requirements has to be met. The new loading 
requirement called Bk10/60 will require the bridge to carry an axle load of 10 tons and 
a total vehicle load of 60 tons. 
The girder bridge, which bearing consists of two longitudinal steel carriers supporting a 
bridge deck of slack reinforced concrete. The bridge has three spans of respectively 
18, 36 and 18 meters and beams are supported by pillars with hinged supports in axis 
2 and 3, as well as abutments with bearings in the axis 1 and 4. The beams is made 
up of three different cross-sections along the bridge and they are joined together with 
splices in the span between supports. The plate girders have very slender webs and 
the cross section is therefore Class 4 over the entire length. 
Analyses of the bridge shows that the resistance to bending exceeds by 41% in the 
middle span and 30% near the pillars. The bridge has to be strengthened before B-
train trailers can be allowed to use it. As this is a road with a few but long detour-
possibilities, it is necessary to strengthen the bridge in a fast and efficient manner. The 
three most commonly used strengthening methods in such a situation is either to bolt 
L-shaped steel bars to the web, tighten the tensile stressed flange with tension bars or 
to make a composite beam out of the steel girder and concrete slab. 
The first enhancement option is by bolting steel “L”s highest and lowest of the step, in 
order to increase the capacity of the steel section. The “L”s will also contribute to a 
limited stiffening effect, but also increase the sections weight. Analyses show that the 
effect of this solution will be very limited and it will not be an adequate enhancement 
method in Tunnsjøelv Bridge, if the “L”s used is standardized. 
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Strengthening method 2 is to mount post-tensioning bars around the tensile stressed 
flange, in order to increase the inner lever arm and thereby reduce the occurrence of 
moment. This will reduce the tensile stress in the span, but also lead to large 
compressive stresses occurring where pressure are already present. In the situation 
Tunnsjøelv Bridge analyses are made with post-tensioning bars mounted to the lower 
flange to an extent of 20 meters in center span. The analyses show that the occurring 
moment is reduced to an acceptable level, but there will also occur so large 
compressive stresses in the top flange that this method must be combined with 
another to function. 
The third method is to make a composite beam out of the steel girder and the concrete 
slab, and give the slab a bearing function. The concrete on top of the upper flange will 
be removed using hydrodemolition and headed studs is being welded to the flange. 
The concrete and steel will contribute together to withstand the moment and pressure 
in construction but not reduce the occurring moments. Establishing steel-concrete 
composites will increase the capacity in the center span, but will not reduce the 
moment near the pillar and needs be combined with another enhancement method. 
The solution is therefore to combine the post-tensioning rods solution with the 
composite solution, to both reduce moments of the most critical sections and 
simultaneously withstand the additional axial forces from the post-tensioning
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1 Innledning 
Tunnsjøelv bru ligger på E6 i Namsskogan kommune i Nord-Trøndelag. Dette er en 
stålbjelkebru i tre spenn som ble oppført i 1966 og er konstruert etter Statens 
vegvesens lastklasse 1/1958. Brubjelkene har en total lengde på 72 meter, med tre 
spenn på henholdsvis 18, 36 og 18 meter. Brua er konstruert med betongdekke over 
to langsgående stålplatebærere med en senteravstand på 5,50meter, og det er 
opprinnelig ikke samvirke mellom stålet og betongen. To betongpilarer støtter opp 
brua på hver sin side av hovedspennet. Brudekket består av plasstøpt, slakkarmert 
betong. 
Brua er en del av stamvegnettet i Norge og skal derfor oppgraderes til brukslast, 
BK10/60. Dette betyr at brua skal dimensjoneres for kjøretøy med aksellast på ti tonn 
og med en totalvekt på 60 tonn. 
Oppgaven vil derfor gå ut på å finne den opptredende belastningen med egenlast og 
trafikklast på konstruksjonen. Deretter skal vi kontrollere utnyttelsesgraden på 
brubjelkene slik de er i dag, for så å velge hvilken forsterkningsmetode som vil lønne 
seg. 
De aktuelle forsterkningsmetodene vi ble introdusert for av Statens vegvesen er: 
1. Øke ståltverrsnitt med fastboltede stålvinkler i under- og overkant av steget. 
2. Forspenne stålbjelkene med spennstag. Dette gir indre moment som er motsatt 
av det ytre momentet. 
3. Sveise på ståldybler på overflens og etablere samvirke mellom stålbjelke og 
betongdekke. 
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2 Prosjekteringsgrunnlag 
Alt av brutegninger og brudata er overlevert av Statens vegvesen sin bruseksjon i 
Steinkjer i Nord-Trøndelag. Tegninger og data er høyst nødvendig å ha for å 
prosjektere forsterkninger av brukonstruksjonen. I og med at brua ble oppsatt i 1966 
så er det begrenset med historisk dokumentasjon om brua.  
Under dimensjoneringen av brua har gruppen hovedsakelig benyttet oss av Statens 
vegvesen sine håndbøker, samt Eurokoder innenfor både stål og betong. Som 
støttelitteratur til dimensjoneringen har vi blant annet benyttet oss av Per Kristian 
Larsens Dimensjonering av stålkonstruksjoner og Norsk Stålforbunds Stål Håndbok 
Del 3: 2010. I Håndbok N400 Bruprosjektering og Håndbok R412 Bruklassifisering blir 
trafikklastene til bruer som skal kontrolleres angitt.  
Eurokodene ble innført 31.mars 2010, og ble dermed det gjeldende regelverk for 
prosjektering og dimensjonering av konstruksjoner. Disse erstattet de nasjonale 
standardene. Håndbøkene til Statens vegvesen er basert på Eurokoder og skal brukes 
som veiledere når brua dimensjoners.  
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2.1 Materialegenskaper 
Betongegenskaper: 
Betongen  
=1,5 
Tabell 1 Betongegenskaper 
Betongkvalitet B20 
Karakteristisk fasthet  () 20 N/
Dimensjonerende fasthet  () 13,3N/
Elastisitetsmodul 30 000 N/
Stålegenskaper: 
Eksisterende stålbjelker:   	

Tabell 2 Stålegenskaper 
Stålkvalitet S345 
Karakteristisk fasthet 345N/
Dimensjonerende fasthet 287,5
Elastisitetsmodul 210 000 N/
2.2 Statiske forutsetninger/opplysninger 
Skjøter og lasker antas å inneha samme egenskaper som platebærerne for øvrig slik 
at de kan betraktes som kontinuerlige i hele bruas lengde. Beregning av disse inngår 
ikke som en del av oppgaven. Eksisterende langsgående stivere på platebærernes 
steg neglisjeres i beregningen på grunn av mangel på data, samt at de må vike for 
plasseringen av eventuelle forsterkningsmetoder. Flensene er sveiset sammen med 
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steget, men sveisestrengenes bidrag til tverrsnittskapasitet er neglisjert i 
beregningene. 
Brua har både vertikal- og horisontalkurvatur men platebærerne beregnes som rette 
både i vertikal- og horisontalplan. På grunn av horisontalkurvaturen har brudekket 
varierende tverrprofil i bruas lengderetning. Nordgående trafikk møter brua i en 
venstrekurve, og dette medfører et overheng på nedstrøms platebærer slik at den er 
mest belastet både av trafikklasten og av kjøredekkets egenvekt. Fordelingen av andel 
trafikklast er beregnet i Vedlegg E2.1, sporfaktor.
Det er valgt å neglisjere beregning av stegpusting. Med stegpusting menes at det 
foregår gjentatt utknekking av steget i nærheten av eller i overgang mellom steg og 
flens, da det antas at dette allerede er kontrollert for da brua ble satt opp (Standard 
Norge,  2009c). 
Brua går ikke normalt på elva, men danner en vinkel på 30 som gir en beregnet 
lengdeforskyvning på 3046mm mellom platebærerne. 
Brudekket består av plasstøpt, slakkarmert betong. Det er opprinnelig ikke samvirke 
mellom betongen og stålplatebærerne slik at betongen i utgangspunktet betraktes som 
en egenlast uten å ha noen effekt på bruas bæreevne. 
Platebærernes toppflens er fastholdt mot sideveis forskyvning i form av knaster av 
betong på begge sider av toppflensen. Det er tilfellet for hele bruas lengde. 
Over pilarene er det en tverrbærer i betong med gjennomgående bolter mellom opp- 
og nedstrøms platebærer, samt avstivning på yttersiden av stegene. Midt i 
midtspennet er det et vindkryss av stålprofiler.  
Brua har i utgangspunktet fastlager i pilarene ved akse 2 og 3 (Se Vedlegg C). Som en 
forenkling skal det ses bort fra dette og regne fastholding kun i akse 2. Fastholdingen i 
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akse 3 vil da fjernes, men det beregnes en tilleggskraft på grunn av temperaturlast i 
midtspennet tilsvarende kraften en fastholding i akse 3 ville ha gitt. 
De statiske forutsetningene blir altså følgende: 
• Nedstrøms bjelke: Fastholdt i sideretning akse 1, 2, 3, og 4. 
Fastholdt i lengderetning akse 2 
• Oppstrøms bjelke: Lager er fritt bevegelig i alle akser både i lengderetning og 
sideretning. Fastholdt i lengderetning akse 2 
2.2.1 Bæresystem 
Stålplatebærerne består av tre forskjellige tverrsnitt i lengderetningen, alle er 
dobbeltsymmetriske og har følgende dimensjoner: 
	
	
Bjelkedel Platebærer 1 Platebærer 2 Platebærer 3 
Tykkelse steg,  tw 12mm 12mm 12mm 
Høyde steg,     bw 1552mm 1552mm 1552mm 
Bredde flens,   bf 400mm 440mm 400mm 
Tykkelse flens, tf 16mm 24mm 24mm 
Lengde,           L 13 600mm 13 600mm 18 000mm 
2.2.2 Tverrsnittsklassifisering 
Klassifisering av tverrsnitt fastlegger i hvilken grad dets geometri påvirker moment- og 
rotasjonskapasiteten på grunn av lokal knekking av steg og/eller flenser. 
Tverrsnittsklassene er inndelt i fire klasser, og er definert på følgende måte i Larsen 
(2010, s.107): 
• Tverrsnittsklasse 1 er tverrsnitt eller tverrsnittsdeler som kan nå full plastisk 
kapasitet og som opprettholder kapasiteten selv om tverrsnittet eller 
tverrsnittsdelen får en betydelig stukning, for eksempel i ett flyteledd. 
• Tverrsnittsklasse 2 er tverrsnitt eller tverrsnittsdeler som kan nå full plastisk 
kapasitet, men som vil få lokal plastisk knekning om tverrsnittet eller 
tverrsnittsdelen får en betydelig stukning. 
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• Tverrsnittsklasse 3 er tverrsnitt eller tverrsnittsdeler som akkurat når flytning i 
det mest påkjente punkt før lokal elastisk knekning inntreffer. 
• Tverrsnittsklasse 4 er tverrsnitt eller tverrsnittsdeler som ikke er av 
tverrsnittsklasse 1, 2 eller 3. Lokal knekning opptrer før spenningen i det mest 
påkjente punkt når flytespenningen. 
Profilenes tverrsnittsklasse bestemmes etter følgende tabell: (Standard Norge, 2008, 
Tabell 5.2 
Med grunnlag i tabellen får vi følgende klassifisering på platebærerne, (beregninger 
fremgår av Vedlegg E.1 ): 


              Profil 
Platedel  
Platebærer 1 Platebærer 2 Platebærer 3 
Flenser Tverrsnittsklasse 4 Tverrsnittsklasse 3 Tverrsnittsklasse 2 
Steg Tverrsnittsklasse 4 Tverrsnittsklasse 4 Tverrsnittsklasse 4 
Resultat Tverrsnittsklasse 
4 
Tverrsnittsklasse 
4 
Tverrsnittsklasse 
4 
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3 Laster 
I henhold til Vegdirektoratet (2009, s.74) kan en last defineres som ”..enhver form for 
påvirkning som medfører spenninger eller tøyninger i konstruksjonen, f.eks. kraft eller 
påført deformasjon.”. Laster deles opp i art og sannsynlighet for at de opptrer, og vi 
kan kategorisere disse på følgende måte: 
• permanente laster
• variable laster
• deformasjonslaster
• ulykkeslaster
Det er valgt å fokusere kun på de permanente- og variable lastene i denne oppgaven. 
3.1 Permanente laster 
Permanente laster er laster som kan anses som konstante for brua gjennom bruas 
levetid. Det er valgt å se bort ifra eventuell tyngde fra ballast og utstyr som blir 
liggende på brua, og da det ikke virker noe vanntrykk eller jordtrykk på brua så blir 
disse lastene også neglisjert. Derfor blir det i denne oppgaven kun regnet med bruas 
egenlast. 
3.1.1 Egenlast
Tyngden av alle de delene av konstruksjonen som er permanente regnes som 
egenlaster. På Tunnsjøelv bru er de opptredende egenlastene som følger: 
 Stålplatebærere 
 Betongdekke 
Betongen som opprinnelig er brukt på brua er av B200-kvalitet, noe som i dag 
tilsvarer B20. Den armerte betongen har en egenvekt på 25 kN/. 
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 Slitelag 
Brua skal dimensjoneres med et slitelag på 60mm med en egenlast på 
1,5
 Brurekkverk 
Lasten av brurekkverket utgjør en egenvekt på 0,5kN/m. (Vegdirektoratet, 2014, 
s.34)  
Brua er delt opp i akser. Aksene representerer ulike deler av brua. De aksene som er 
tatt med i beregningene av egenvekten er Akse 1 (endefelt syd), Akse 2 (sydlige pilar), 
Midtspenn, Akse 3 (nordlige pilar) og Akse 4 (endefelt nord). Egenvekten blir oppgitt i 
vekt per løpemeter som virker vertikalt på hver av de to stålplatebærerne. 
Tabell 5 Laster på nedstrøms platebærer 
 Akse 1 Akse 2 Midtspenn Akse 3 Akse 4 
Dekkelast 29,91 kN/m 23,83 kN/m 26,08 kN/m 26,18 kN/m 27,12 kN/m 
Slitelagslast 6,54 kN/m 6,07 kN/m 6,00 kN/m 6,00 kN/m 6,00 kN/m 
Stålrekkverk 0,5 kN/m 0,5 kN/m 0,5 kN/m 0,5 kN/m 0,5 kN/m 
Total last 36,95 kN/m 30,40 kN/m 32,58 kN/m 32,68 kN/m 33,62 kN/m 
Tabell 6 Laster på oppstrøms platebærer 
 Akse 1 Akse 2 Midtspenn  Akse 3 Akse 4 
Dekkelast 28,02 kN/m 31,24 kN/m 26,02 kN/m 25,84 kN/m 26,51 kN/m 
Slitelagslast 5,79 kN/m 5,99 kN/m 6,00 kN/m 6,00 kN/m 6,01 kN/m 
Stålrekkverk 0,5 kN/m 0,5 kN/m 0,5 kN/m 0,5 kN/m 0,5 kN/m 
Total last 34,31 kN/m 37,73 kN/m 32,52 kN/m 32,34 kN/m 33,02 kN/m 
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3.2 Variable laster 
Variable laster er laster som kun virker over kortere perioder. De variable lastene som 
skal tas hensyn til i denne oppgaven er: 
• Trafikklast 
• Temperaturlast 
3.2.1 Trafikklast 
Vegdirektoratet (2014, s.13) : ”Med trafikklast forstås belastningen i vertikal og 
horisontal retning på kjørebane, skulder, gangbane, sykkelbane og midtdeler fra såvel 
fotgjengere som de lette og tunge kjøretøyer som kan belaste konstruksjonen uten 
spesielle restriksjoner.”  
Trafikklasten skal plasseres i mest ugunstige stilling, som i vårt tilfelle er to vogntog 
ved siden av hverandre helt inntil brurekkverket på en av sidene. Føringsbredden på 
brua er 8 meter. I denne oppgaven er det kjøretøylasten som er gjeldende, og det skal 
kun regnes med vertikale laster. 
Da E6 i Namsskogan er trafikkert med mye tungtransport, og da spesielt mye 
tømmertransport, må Tunnsjøelv bru oppgraderes til Bruksklasse 10/60 som resten av 
stamvegnettet. Dette betyr at brua skal forsterkes slik at den er dimensjonert for 
kjøretøy med en aksellast på 10 tonn, og en totalvekt på 60 tonn. Brua er opprinnelig 
dimensjonert etter Statens vegvesens Lastklasse 1/1958, noe som ikke er tilstrekkelig 
for dagens tungtransport. Bruksklasser forteller oss om hvilke kjøretøy som kan 
trafikkere brua uten restriksjoner. Når bruer skal klassifiseres blir det kapasiteten til det 
svakeste elementet i brua som blir avgjørende.  
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Laster som virker vertikalt for de ulike bruksklassene er angitt i Figur 2 på side11, hvor 
de ulike forkortelsene har følgende betydning: 
H= Hjullast 
A= Aksellast 
V= Totalvekt 
p= Lettere blandet trafikk 
Den jevnt fordelte lasten p, som tar for seg lasten for lettere blandet trafikk, er en 
gjennomsnittslast for alle kjøretøyene som trafikkerer brua og tas kun i betraktning 
dersom dette er kritisk for brua.  
Bredden av lasten til vogntog eller andre tunge kjøretøy regnes med å være 2,6 m
med et krav om 0,2m fritt rom på hver side av kjøretøyet i lastfeltet. Lastfeltets bredde 
er altså 3,0m. Hjullastens anleggsflate opptrer som et rektangel med sidene 0,2 m i 
kjøreretningen og 0,6m i tverretning. Bredden av lastfeltet til lasten for lettere blandet 
trafikk regnes med bredde på 2,0m (Vegdirektoratet, 2014). Dette er vist på Figur 1 
Figur 1 Bredden av lastfelt (Vegdirektoratet, 2014) 
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Figur 2 Bruklasser (inkl. dynamisk tillegg) (Vegdirektoratet, 2014) 
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3.2.2 Temperaturlast 
Temperaturlast er en type naturlast. Naturlaster omfatter også andre laster som 
vindlast, snølast, bølger, strøm, vanntrykk, is og jordskjelv, men det er oppgitt fra 
Statens vegvesen at det kun er temperaturlasten på brua som skal regnes med. 
Temperaturforskjellen skulle antas å være jevnt fordelt på brukonstruksjonen.  
I oppgaveteksten som ble tildelt fra Statens vegvesen ble det oppgitt at vi skulle gå ut 
ifra at det opptrer er temperaturforskjell på   på konstruksjonen. Under nedkjøling 
vil betongen komprimeres, og under oppvarming vil betongen ekspandere. Det samme 
gjelder stålplatebærerne. Graden av de termiske påvirkningene på konstruksjoner 
avhenger av hva slags klimatisk beliggenhet de er oppført i. Når materialene 
komprimeres eller ekspanderes vil dette føre til at lengden på stålet og betongen vil 
variere. Dette vil igjen føre til at det oppstår krefter i fastholdingspunktene til brua. Med 
dette oppstår det også en kraft som virker på toppen av pilarene. 
Den slakkarmerte betongen som er brukt i pilarene er av tilsvarende kvalitet som det 
brudekket er av, altså av B20-kvalitet. Pilarene har et avrundet rektangulært tverrsnitt, 
men de blir betraktet som rektangulære med sider på 7,5 og 0,7 meter. Høyden på 
pilarene ble antatt å være 8,0 meter. I og med at pilarene står med en skjevhet på 30, 
så måtte den påførte kraften grunnet temperaturendringer dekomponeres. 
Opptredende krefter beregnet i Vedlegg E.2.4 
  
HØGSKOLEN I SØR – TRØNDELAG     
AVDELING FOR TEKNOLOGI           
Program for bygg og miljø
  
  
13
3.3 Lastkombinasjoner 
Ut ifra gitte krav til påføring av laster i henhold til Håndbok R412 (Vegdirektoratet, 
2014) ble det laget forskjellige lastkombinasjoner for å finne hvor det oppstår størst 
reaksjoner og momenter.  
Lastkombinasjonene består av påførte egenlaster og nyttelaster. I egenlasten ligger 
samlet vekt av stålbærere, dekke, slitelag og rekkverk. Nyttelasten er trafikklaster som 
vogntoglast og en generell trafiklast. Vogntoglasten på 600kN blir fordelt på 18 meter 
med en aksellast på 40kN som plasseres mest ugunstig innenfor de 18 meterne. 
Denne lasten ble plassert midt i spennet mellom akse 2 og 3, dette for å finne størst 
opptredende felt- og støttemomenter for midtspennet på 32 meter. Utenfor 
vogntoglasten ble det påført en tilleggslast for vilkårlig biltrafikk (Vegdirektoratet, 
2014). 
De ulike lastkombinasjonene som ble testet var: 
• Lastkombinasjon 1 med nyttelasten plassert i midtfeltet, dette for å finne største 
momentene som bjelkene måtte ta opp. 
• Lastkombinasjon 2 med nyttelasten plassert i mellom akse 1 og 2, dette for å 
kontrollere om midtspenn er mest ugunstig plassering av nyttelasten. 
• Lastkombinasjon 3 med nyttelasten plassert inn ved pilar i akse 2-3, dette for å 
finne størst skjærkraft. 
Tabell 7 Lastdefinisjoner i SAP2000 
Last mønster Sikkerhetsfaktor Laststørrelse 
Dekke 1,15 Gitt i vedlegg C7 
Slitelag 1,15 6 kN/m 
Vogntoglast 1,3 33,333 kN/m 
Trafikklast 1,3 6 kN/m 
Aksellast 1,3 40 kN 
Temperaturlast 1 235 kN 
Spennstag 1 1250 kN pr. stag 
Egenvekt/Dead 1,15 Beregnet av SAP 
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4 TEKLA Structures 
TEKLA Structures er en 3D BIM (BygningsInformasjonsModellering) programvare som 
kan modellere nøyaktige og detaljerte 3D-modeller av bygningsdeler og 
konstruksjoner. Programmet er egnet til både små, enkle konstruksjoner, så vel som 
større og mer komplekse modeller. 
TEKLA er brukt for modellering av brua som en 3D-modell for å skape en god og 
oversiktlig visualisering. De opprinnelige tegningene fra Statens vegvesen er brukt 
som grunnlag for modelleringen. Forsterkningsmetodene er også modellert i samme 
program slik at de forskjellige metodene tydelig visualiseres i rapporten.  
Programmet er IFC-kompatibel (IndustryFoundationClasses), som er et format for 
deling av BIM mellom programmer. Det ble derfor gjort forsøk på å eksportere 3D-
modellen fra TEKLA til analyseprogrammet SAP2000 da målet var å bruke 
egenskapene på de ulike materialene for å gjøre en kapasitets- og stabilitetsanalyse. 
Erfaringen vår var at resultatet ikke ble tilfredsstillende da bare deler av 
konstruksjonen ble med i eksporteringen. Videre feilsøking ble ikke gjennomført, siden 
dette bare ble gjort som en test (Tekla, 2015). 
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5 SAP2000 
SAP2000 er et tegne- og analyseprogram som 
er utviklet og levert av CSI–Computers and 
structures, inc. Det er et tredimensjonalt 
program hvor man bruker objektorientert 
modellering av konstruksjoner som kan 
analyseres. SAP2000 kan utføre statiske, 
dynamiske og ikke-lineære analyser. Alle 
analyser og dimensjoneringer kan sjekkes etter 
Eurokoder som er innebygd i programmet. 
Den kan kjøre kontroller mot Eurokode 2-prosjektering av betongkonstruksjoner og 
Eurokode 3-prosjektering av stålkonstruksjoner. Det er også lagt inn en rekke 
nasjonale tillegg som kan velges ved analyser etter Eurokode, også norske. 
I SAP2000 finnes det mange modelleringsmuligheter og det er mulig å importere de 
fleste vanlige bjelketversnitt av stål, aluminium og andre kaldformede tverrsnitt, også 
betongtverrsnitt. I tillegg kan man definere og lage egne tverrsnitt i SAP2000 med 
section designer-funksjonene. Det samme gjelder materialegenskapene som man vil 
bruke til elementene som blir modellert, der det kan brukes innlagte 
materialegenskaper som finnes i SAP2000 eller definere egne materialegenskaper.  
SAP2000 bruker noder eller joints til å overføre krefter mellom komponenter, ved f.eks. 
en bjelkeskjøt blir bjelkene fast innspent mot hverandre slik at spenninger og 
reaksjoner blir overført i mellom bjelkene. Ved disse nodene kan man sette inn eller 
løse opp fastholdninger, fjærstivheter og laster. Med SAP2000 kan man enkelt regne 
på statisk ubestemte systemer. 
I denne oppgaven ble alle analyser gjort med SAP2000, og resultatene ble brukt som 
kontroll mot beregningene som ble gjort manuelt. Dette gir en god kvalitetskontroll på 
beregningene som er gjort etter Eurokodene. 
Figur 3 Skjermbilde av oppstart av SAP2000 
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5.1 Modell i SAP2000 
Tunnsjøelv bru ble tegnet som en bjelkemodell med påførte laster som stripelaster. 
Brua ligger i et lavbrekk med en vertikalkurvatur på Rv=3500 meter og har en 
horisontalkurvatur på Rh= 300 meter i inngangen til brua i akse 1. Disse kurvaturene 
ble neglisjert i modelleringen slik at bjelkene ble tegnet rette. 
Brua ble modellert som en trefeltsbjelke med påførte laster fra dekke, slitelag, 
vogntoglast og trafikklaster. Dekket og slitelaget ble omgjort til en ekvivalent stripelast 
som virker om en bjelke. Vogntoglasten ble plassert på den mest ugunstig som ble 
midt i mellom akse 2 og 3. Dette gir mest felt- og støttemoment. Plassering av 
vogntoglasten ved pilar i akse 2 gir størst skjærkraft. Brua ble modellert med glidelager 
ved landkarene og i akse 3, i akse 2 ble det modellert med fastholding. Det ble innført 
en temperaturlast i akse 3 som skulle ta virkningen for fastholding i denne aksen.  
Figur 4 Brumodell i SAP2000 
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6 Autodesk® Structural Bridge Design 2014 
Structural Bridge Design er et program som tar for seg både modellering og 
beregninger av brukonstruksjoner. Analyser av tverrsnitt, bjelker, rammemodeller og 
FEM-analyser (finite element method) er mulig å gjennomføre i programmet, og man 
får gode automatisk genererte rapporter. (In the Fold,  2013) 
Eurokoder og standarder fra flere land er inkludert som maler i programmet og disse 
kan endres etter eget ønske eller nasjonale tillegg. Materialegenskaper kan 
bestemmes basert på disse eurokodene, eller de kan spesifiseres ved hjelp av alle 
relevante parametre. 
Tverrsnitt kan modelleres på flere forskjellige måter, da det fins både standardiserte 
ståltverrsnitt og betongbjelker som er vanlige for brukonstruksjoner. Det er også enkelt 
å lage eget tverrsnitt ved hjelp av enkle verktøy i programmet. Tegninger fra AutoCAD 
kan også importeres og både brukes og kombineres i tverrsnitt. Tverrsnittene tilegnes 
egenskaper etter malene eller egne preferanser før de belastes og analyseres. 
Tverrsnittene kan også brukes videre til å definere bjelker, rammer eller FEM-
modeller.  
Bjelker kan analyseres og kontrolleres etter eurokodene for samvirkekonstruksjoner,  
spennarmert betong i brubjelker og slakkarmert betong i brubjelker. 
Hele konstruksjonen kan modelleres så den er mulig å gjøre FEM-analyser av. Det 
som er praktisk med Structural Bridge Design er at trafikklastene plasseres på 
definerte vegbaner med mulighet for standardiserte laster og lastkombinasjoner. 
Lastene kan være aksel- eller boggilaster, trafikklaster i et eller flere felt eller 
naturlaster. Kombinasjonene kan være fra eurokoder eller selvdefinerte.  
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7 Vipping 
Vipping er et stabilitetsproblem som opptrer i bjelker som er belastet om sterk akse. 
Dette gjelder spesielt for bjelker som er høye og slanke og som har liten sideveis 
stivhet. Vippeproblemet blir betraktet på samme måte som bøyeknekking hvor man 
søker et motstandsmoment. Vipping kan opptre ved bøyning alene eller med en 
kombinasjon av aksialkraft og bøyningsmoment (Larsen, 2010). 
Figur 5 Fri vipping av bjelke (Norsk Stålforbund, 2010) 
Bøyetorsjonsknekking betegner det generelle tilfellet der staven har momenter og 
aksialkrefter. For spesialtilfellet der staven ikke har aksialkrefter brukes terminologien 
vipping. Bjelker er det typiske eksemplet på staver der vipping forekommer. Den 
engelske termen «lateral torsional buckling» omfatter mer enn vipping (Standard 
Norge, 2008). 
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Fare for vipping får man hvis man har trykk i en uavstivet flens som har mulighet for 
utbøying om svak akse. Har man en I-bjelke som er fritt opplagt med jevn belastning 
vil den øverste flensen bli utsatt for trykk, og vil da være i fare for å knekke ut sideveis. 
Dette blir kalt fri vipping, hvor bjelken ikke er fastholdt mellom opplagrene. Dette er et 
spesialtilfelle i og med at bjelker i konstruksjoner ofte har en form for fastholdelse.  
7.1 Hvilke faktorer som påvirker vipping i bjelker 
Vipping er uaktuelt for lukkede tverrsnitt som kvadratiske, sirkulære eller rektangulære 
tverrsnitt. Dette er fordi slike tverrsnitt ofte har stor rotasjonsstivhet. Dersom man 
sammenlikner torsjonsstivheten til en HE-A 100 mot en HFRHS 100, så har hulprofilet 
en rotasjonsstivet på ca. 65 ganger mer enn I-profilet.  
Risikoen for vipping kan reduseres ved at 
bjelken fastholdes for sideveis utknekking. 
Hvis øverste flens er utsatt for trykk kan 
den vippe, og dersom den blir fastholdt 
blir bjelkens mulighet til å vippe lik null. 
Men får man trykk i underflensen i dette 
tilfellet kan bjelkens nedre flens vippe ut, 
se Figur 2. Dette vippetilfellet blir kalt 
bundet vipping. (Norsk Stålforbund, 2010). 
Eurokode 3 (Standard Norge, 2008) gir tre forskjellige metoder for påvisning av 
stabilitet i staver og bjelker med hensyn til vipping. 
1. 6.3.2.2. Knekkurver for vipping – generelt tilfelle.  
Figur 6 Bundet vipping 
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Dette tilfellet bør helst benyttes for andre profiltyper enn valsede og sveisede I-
profiler. Disse vippekurvene er like standardens knekkurver (Norsk Stålforbund, 
2010). 
2. 6.3.2.3. Knekkurver for vipping for valsede profiler eller tilsvarende sveisede 
profiler. 
Dette er spesielle knekkurver for vipping av sveisede eller valsede I-profiler 
(Standard Norge, 2008). 
3. 6.3.2.4. Forenklet påvisning av staver fastholdt mot vipping i 
bygningskonstruksjoner. 
Her bruker standarden forenklede knekkurver for vipping av elementer i 
bygningskonstruksjoner, disse kurvene er veldig konservative slik at de gir 
resultater godt innenfor sikker side (Norsk Stålforbund, 2010). 
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7.2 Stabilitet  
Ved vår analyse av brua hvor den dimensjonerende lasten blir plassert mest ugunstig 
får vi bunden vipping i platebærerne. Dette siden vi får trykk i underflens fra opplageret 
og ut til der momentet skifter om nøytralaksen. Denne lengden er på ca. 6 meter 
hentet ut fra SAP2000. Videre inn mot bjelkens midtspenn vil nedbøyningen gi strekk i 
underflens og trykket blir i over flensen. Siden overflens er fastholdt mot utbøying 
sideveis vil det ikke være fare for vipping i den trykksonen. 
Utledningen som Larsen gir for å finne kritisk motstandsmoment for vipping  har 
noen forbehold. Utledningen antar gaffellagret, med ingen tverravstivning. Siden vi har 
bunden vipping vil ikke denne formelen være helt korrekt med hensyn på 
vippemomentet.  
Vippelengden er også svært varierende. Standarden sier at kritisk vippelengde er 
avstanden mellom fastholdingene. Dette vil i grunn bety en lengde på 18 meter på 
denne brua siden den har et vindkryss midt i hovedspennet. Med en slik vippelengde 
vil man få betydelig reduksjon i  og dette gir store kapasitetsproblemer siden den 
reduserer motstandsmomentet drastisk. Derfor er fastholding av trykkutsatte flenser 
nødvendig for og ikke overskride kapasiteten, og det trengs ikke store tiltak for å 
avstive trykkutsatte flenser.  
I SAP2000 kan man kjøre en eurokodesjekk av modellen, hvor kapasitetskravet til 
EC3.6.6.2. (6.61 og 6.62) blir kontrollert. Disse resultatene har blitt brukt som kontroll 
og kvalitetssikring av våre beregninger. 
På side 22 ser man en tabell og graf som viser reduksjonen i vippemomentet i forhold 
til avstand mellom fastholdingene, disse verdiene er beregnet etter tverrsnittet til 
platebærer 2. LT er reduksjons faktor med hensyn til vipping, denne faktoren blir 
multiplisert med dimensjonerende motstandsmoment og dermed reduserer 
kapasiteten til en bjelke 
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                Figur 7 Reduksjon av vippemoment 
Denne grafen viser at momentreduksjonen øker 
ved lengre spennvidder og er nærmest halvert 
ved ti meter. Dette viser at vipping kan være en 
kritisk faktor ved prosjektering og 
dimensjonering.  
I lasttilfelle 1 blir underflensen til platebærer 2 utsatt for trykk i området rundt akse 2 og 
3. Dette kan føre til vipping på grunn av ingen fastholdning før vindkrysset i 
midtspennet Lz=18 meter. I følge tabellen gir dette en reduksjon på ca. 75%, dette blir 
ikke tilfellet siden deler av flensen er under trykk. Derfor har vi valgt og se på lengden 
av flensen som er trykkutsatt og det gir en ny lengde på Lz=9 meter, dette samsvarer 
til resultater fra SAP2000.  
I ytterfeltene blir nærmest hele underflensen utsatt for trykk pga. lasttilfelle 1, for å 
unngå stor reduksjon kan man ved relativt enkle tiltak avstive underflens med for 
eksempel tverrkryss mellom bjelkenes bunn- og toppflens. Dette vil effektivt redusere 
vippelengden og øke kapasiteten til bjelken. Dette kan også benyttes i andre tilfeller 
som eventuelt har stor vippelengde. 
Vippelengde Lz
i meter
Mcr i 
KN*m 
LT 
1 557087 1,286 
2 139465 1,165 
3 62117 1,060 
4 35048 0,964 
5 22519 0,874 
6 15712 0,790 
7 11608 0,710 
8 8944 0,637 
9 7117 0,571 
10 5809 0,512 
12 4106 0,415 
14 3077 0,341 
16 2409 0,286 
18 1949 0,243 
20 1620 0,210 
25 1110 0,154 
30 829 0,120 
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8 Lastkombinasjoner 
8.1 Bruddgrensetilstand  
8.1.1 Kontrollberegning 
Utnyttelsesgraden i bruddgrensetilstand på den opprinnelige brukonstruksjonen er det 
første som beregnes. Dette gjøres for å kontrollere om brua kan oppgraderes til 
BK10/60 uten videre tiltak. 
Kontrollberegningen blir gjennomført på en slik måte at styrken først blir vurdert, for så 
en eventuell kontroll av stabilitet og stivhet. Styrken blir kontrollert i form av en manuell 
beregning av skjær- og momentkapasitet sammenlignet mot opptredende 
dimensjonerende krefter beregnet i analyseprogrammet SAP2000. Er platebærernes 
styrke tilstrekkelig, går man videre for kontroll av stabilitet og stivhet. 
Kontrollberegningen er gjennomført i Vedlegg E.3 
Vegdirektoratet (2009, punkt 5.4.4.2.3) angir styrkekrav i bruddgrensetilstand. For 
profiler av tverrsnittsklasse 4 som utsettes for samtidig virkende aksialkraft, moment 
og skjærkraft skal opptredende spenninger oppfylle følgende: 

   
   !"#
 
$    !"$#
$ % &
Det stilles også krav til at det i bruksgrensetilstand skal påvises at elastisk 
spenningsfordeling tilfredsstiller von Mises flytekriterium, da med m = 1,0. 
'(   ) (    *( % &
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8.1.2 Shear lag 
Shear lag, eller forsinket oppbygning av 
aksialkraft, er effekten av skjærdeformasjoner. Det 
oppstår normalt i flensene på elementer med en 
kombinasjon av korte spenn, høy skjærkraft og 
store flenser. Dette gir en ujevn fordeling av 
spenningene i flensene som vist i Figur 8. Det må 
derfor beregnes en effektiv flensbredde med full 
kapasitet. Vegdirektoratet (2009, punkt 5.4.3.1.1) viser til en effektiv utstikkende 
flensbredde som den minste av virkelig bredde og 
+,-  der .er avstanden mellom 
infleksjonspunkt for egenvektsbelastning. Vegdirektoratet (2009) refererer også til 
Standard Norge (2009a, punkt 3) der shear lag i flensene kan neglisjeres hvis /0 1 +230
der /0 er lengden av utstikkende flens .. Det er for øvrig ikke tatt hensyn til shear lag i
oppgaven. 
8.1.3 Skjærkraft 
Når skjærkraftkapasiteten til et profil i tverrsnittsklasse 4 skal beregnes, må det 
kontrolleres om det er nødvendig å ta hensyn til skjærknekking. Det vil si at 
skjærkapasiteten til en plate bestemmes enten av flytning i materialet eller lokal 
knekking av steget. Altså platebærerens skjærkraftkapasitet er slankhetsavhenging. 
Skjærkraften allokeres til steget og bidraget fra flensene blir neglisjert siden flensene 
anses utnyttet for opptak av moment og derfor ikke bidrar til tverrsnittets 
skjærkapasitet. Konsekvensen av skjærknekking er en reduksjonsfaktor, 45 som 
reduserer tverrsnittets skjærareal. 
Skjærbelastede plater med u-avstivet steg skal kontrolleres for knekking dersom: 
6787 9 :;<
Figur 8 Shear lag
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                                                                                Standard Norge (2009a, avsnitt 5.1) 
Der: :  '3=>?@A=>?B
65  C8!D!8EF6GHI!F85  C8!D!8EF8HJJ!KE!;  	LFMNFOP8!NQPKJRPKQ8!8
  % STUP
Her må det tas hensyn til skjærknekking siden 
6787 !NFE8GNN!F!VVF :;<. 
Stegets relative slankhet, WXL5 bestemmes etter Standard Norge (2009a) (gjelder for 
plater uten vertikalstivere i feltene). 
WXL5  65YTLS  85  :
Reduksjonsfaktoren, 45 finnes da av (Standard Norge, 2009a) 
Tabell 8 Reduksjonsfaktor  Z[ for skjærknekking 
W5 Stiv endestiver Myk endestiver W5 1F0,83/ ; ;
0,83/F% W5 1 	
Y 0,83/W5 0,83/W5W5 \F1,08 1,37/(0,7+W5) 0,83/W5
8.1.4 Bøyemoment 
En slank platebærer i tverrsnittsklasse 4 som utsettes for bøyespenning om sterk akse 
vil oppnå en lokal utfolding i trykksonen. Man får da en omlagring av spenningene som 
fører til en overkritisk spenningsfordeling som igjen gir en forskyvning av nøytralaksen 
mot den strekkbelastede delen av tverrsnittet. Det vil si at plater har en utnyttbar 
overkritisk kapasitet ved påkjente spenninger i plateplanet. Plater kan derfor utnyttes 
utover en lokal utfolding, i motsetning til for eksempel skall der kapasiteten når sin 
ekstremalverdi i det en forskyving av skallplanet oppstår 
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Kapasitetsberegningen for slanke profiler forutsetter derfor at man bruker en 
beregningsmodell og finner et effektivt tverrsnitt. Man får da en ineffektiv sone som må 
tas hensyn til ved beregningen av annet arealmoment. 
Vi bruker følgende beregningsmodell: 
  
Figur 9 En ineffektiv sone  
Der: !  !JE!V8NQEQ8!8FO!KKMOF]L L MDFE^!VVQVDEMNI!KQVD!VEFVGH8NPKPJE!
/  8NHJJEMV!VEF6GHI!
 A/N_88MF8R!NNEVQ88BF/
`
  8NHJJEMV!VEF6GHI!
 A!!J8QR8F8R!NNEVQ88B
Den effektive bredden, / bestemmes med basis i trykksonens bredde, / med 
reduksjonsfaktoren a som tar hensyn til lokal knekking. /`FbcFFfinnes i Standard Norge 
(2009a, tab. 4.2) 
Reduksjonsfaktoren beregnes ved at man først definerer spenningsfordelingen over 
tverrsnittet. Ved en andel av både strekk og trykk vil spenningene `og  gi en 
spenningsgradient, d  efeg i området  9 d 9 )	. 
Man finner knekkfaktoren, Je, som tar hensyn til platens spenningsfordeling og 
opplagerbetingelser. Som ved lineært fordelte trykk- og strekkspenninger gir ligningen: 
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Je  <
Y	 ) T
hd  h
<Yd
Plateslankheten, Wi kan da bestemmes ved ligningen: 
Wi 
/585Y
S  :  jJe
Som gir den endelige reduksjonsfaktoren, (Standard Norge, 2009a, lign. 4.2) 
a  klmn
noo ApqrBklf    
MNFWi 9 
T<
 6RMNFA  dB \ 
Nøytralaksens forskyvning fra tyngdepunktsaksen og mot strekksonen finnes ved å se 
på likevekten mellom effektivt tverrsnitt og trykksonens fradrag, (Norsk Stålforbund 
2010, s.198) 
8.1.5 Kritisk vippemoment 
Mcr er det ideelle momentet for vipping og er basert på tverrsnittsegenskaper og tar 
hensyn til lastfordeling, fastholdelse og opplagerbetingelser. Larsen (2010) har utledet 
Mcr i læreboka med noen betingelser. Denne utledningen er komplisert og vil ikke bli 
utledet i denne oppgaven. Larsens betingelser for utledelsen til en generell formel : 
Staven er rett og uten formfeil, materialet er elastisk og følger Hookes lov, stavens 
forskyvninger og rotasjoner er små, stavens tverrsnitt er slik at Iy er mye større enn Iz. 
Stavens tverrsnittsform opprettholdes under deformasjonen (Larsen, 2010, s.214). 
I denne oppgaven blir det sett litt på hvordan den forenklede formelen har innvirkning 
på reduksjonsfaktoren, og sammenligne med tilfeller der man må ta hensyn til bunden 
HØGSKOLEN I SØR – TRØNDELAG     
AVDELING FOR TEKNOLOGI           
Program for bygg og miljø
  
  
28
vipping. Resultater av bjelkeanalysen i SAP2000 blir brukt som 
sammenlikningsgrunnlag.  
I Standard Norge (2009f), tillegg I, er det gitt en formel for kritisk vippemoment (Mcr). 
Denne er også forenklet og tar forbehold om jevnt fordelt last, fritt opplagt med 
gaffelopplager. 
  stu$. v.
wuxstu$  u5u$
It er torsjonskonstanten (St. Venant torsjon) 
Iw er hvelvingskonstanten 
Iz er tverrsnittets 2.arealmoment om svak akse 
L er avstanden mellom opplager. 
8.2 Bruksgrensetilstand 
Vegdirektoratet (2009) angir funksjonskrav for bruer til å oppfylle følgende krav om 
nedbøying: Nedbøying av brukonstruksjonens hovedbæringssystem på grunn av 
trafikklast alene skal ikke for noen lastplassering overstige 
+30  	
yO, hvor L er 
lengden av det betraktede spenn. Kontrollen utføres i bruksgrensetilstanden med 
lastfaktor 0,7 på trafikklasten. Bk10/60 på den opprinnelige brua gir en nedbøying på 
17cm. Bru forsterket med metode 2 og 3 gir en nedbøying på 6,54 cm. 
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9 Forsterkningsmetode 1 – Øke ståltverrsnitt 
Metode 1 går ut på å øke ståltverrsnittet 
ved å bolte fast stålvinkler i over- og 
underkant av platebærernes steg. Dette 
øker dermed kapasiteten. Vinklene 
plasseres slik at man har en lysåpning på 
50mm fra platebærerens flenser, da det 
skal være mulig å utføre nødvendig 
kontroll og vedlikehold. Figur 10 viser 
hvordan vinklene er tenkt montert på 
platebærerne. Hvis vinklene monteres 
uten videre tiltak vil bidraget fra vinklene 
ha effekt bare ved en belastning fra for eksempel trafikklasten. Det vil si at 
platebærerne vil ha spenninger på grunn av bruas egenvekt, samtidig som vinklene 
ikke får tilført spenninger før eventuell nyttelast oppstår. Det tas derfor forbehold om at 
platebærerne avlastes før vinklene monteres slik at det sammensatte tverrsnittet vil få 
en lineær spenningsfordeling. 
Siden innfestingen for vinklene gjøres ved bolting gjennom steget, tas det hensyn til 
fradraget gitt av et antatt eksempel med boltehull, (to boltehull på 22mm på vinklene i 
toppen, og to på vinklene i bunn). Plasseringen av hullene tas fra Larsen m.fl, (2003, 
tab1, s.10-11). Nøyaktig antall bolter beregnes kun hvis Metode 1 blir endelig løsning.  
Momentkapasiteten er beregnet som en platebærer med langsgående stivere, der den 
horisontale delen av vinklene i trykksonen har en slik stivhet som gjør at den deler 
steget inn i to trykkpåkjente platefelt. Dette gir to mindre ineffektive soner (Larsen, 
2010, s307). Beregningsgangen er den samme som beskrevet i 7.1.4 Bøyemoment
Figur 10 Vinkler påmontert i flens 
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Figur 11 To ineffektive soner 
En analyse av Metode 1 er gjort i SAP2000. Der vil beregningene gi for gode resultater 
siden tverrsnittet er sammensatt på en slik måte at vinklene er sveist i platebæreren i 
stedet for en punktvis innfestning som boltene ville ha gitt. Man får da heller ingen 
fradrag på grunn av boltehull. 
9.1 Valg av vinkler 
Valg av vinkler baseres på kapasiteten den tilfører det opprinnelige profilet og den 
negative effekten de har på de dimensjonerende kreftene. Det tas utgangspunkt i 
standardprofiler gitt i Larsen m.fl, (2003). Det skal brukes samme vinkler i både topp 
og bunn av steget, slik at det endelige tverrsnittet opprettholder den 
dobbelsymmetriske geometrien. Det er også tatt hensyn til vinklenes 
tverrsnittsklassifisering med tanke på utnyttelsesgraden av vinklene i trykksonen. I 
tabell 5.2 i Standard Norge (2008), finnes kriterier for å fastsette tverrsnittsklasse på 
vinkelprofiler, men siden vinklene antas å være forbundet med platebærerne anses 
den som en utstikkende flens. Vi har valgt å velge blant vinkler med en utstikkende 
flens i tverrsnittsklasse 1 eller tverrsnittsklasse 2 for konservativt å kunne anta en full 
utnyttelse.  
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For at trykkflensen skal være i klasse 2 eller bedre må følgende oppfylles: 
y8 % 	:
Der: y  K!VDI!VFPRFI!VF_8E8QJJ!VI!FK!VE!V
8  8HJJ!KE!VFPRFK!VE!V
:  '3=>?
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10 Forsterkningsmetode 2 – Montering av spennstag 
I dette forsterkningsalternativet skal vi se på muligheter og effekt av å montere 
spennstag under og over strekkflens. Dette gjøres for å øke indre momentarm slik at vi 
får et redusert felt- og endemoment.  
Stagene vi har valgt og se på i 
denne oppgaven er Macalloy 1030. 
Dette er et spennstag (post 
tensioning bar) som er laget av 
karbon-kromstål og er 
spesialtilpasset for å ta opp store 
strekkrefter. Disse stagene leveres 
i forskjellige dimensjoner, med 
diameter fra 25mm til 75mm og 
lengder fra 8 meter til 11,8 meter 
avhengig av diameter. Det er også 
mulig å skjøte stagene med egne 
skjøtehylser. Disse gir en mulighet 
til å bruke stagene over lengre 
spenn.  
For å spenne opp stagene brukes det spesielle hydrauliske jekker som er tilpasset for 
stagene. Det er to forskjellige typer jekker, avhengig av diameter på stagene. Ved 
oppspenninger av store strekkrefter bør stagene spennes gradvis i etapper, dette for å 
få en jevn oppspenning. Macalloy-stagene har en karakteristisk z på 1030N/. Det 
blir beregnet med 80% utnyttelse av strekkfastheten. 
Figur 12 Macalloy 1030 
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Fordelen med dette forsterkningsalternativet er at det vil være kostnadseffektivt i 
forhold til å bygge ny bru, og stagene kan monteres uten at det hindrer trafikken i noen 
betydelig grad. Stagene blir også lett tilgjengelig for vedlikehold og kontroll, og kan ved 
behov byttes hvis det skulle oppstå skader. Bruk av spennstag til forsterkning av bruer 
er ikke særlig utbredt, dette medfører at det er lite informasjon om teknikken ved bruk 
av slike stag. Det er også lite informasjon tilgjengelig om kapasitetsberegning ved bruk 
av slike stag, og det finnes ikke noe standardisert regelverk for slike tilfeller. Likevel 
har Statens vegvesen benyttet denne metoden ved andre bruforsterkninger, og de har 
hatt positive erfaringer med dette. (Macalloy, 2015) 
10.1 Drøfting  
Fra lastanalysen av Tunnsjøelv bru ble momentkapasiteten overskredet med 30
prosent for platebærer 2 ved pilar, og 42 prosent i midtspenn for platebærer 3. 
Figur 13 Jekk til spennstag (Macalloy 1030) 
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For å redusere opptredende moment kan det brukes spennstag. Disse spennes fast i 
spesielle konsoller som monteres på underflens ved strekksonen. Fire stag monteres 
symmetrisk om bjelkens strekkflens, slik at resulterende spennkraft virker i flensen. 
Dette gir et økt indre moment på grunn av at kraften virker med en eksentrisitet fra 
bjelkens nøytralakse. Plassering av stagene på bjelken har en betydelig innvirkning på 
effekten av momentkapasiteten. Stagene må plasseres nær momentnullpunktene, 
men gir best resultat litt innpå trykkflensen slik at overført aksialkraft i flensen 
motvirker strekkspenningen i midtspennet. Det ble laget flere modeller i SAP2000 slik 
at en ideell plassering av spennstagene ble funnet. Det måtte også tas hensyn til 
opptredende spenninger i flensene. 
Figur 14 Konsoller til spennstag 
Det er en grense for hvor mye kraft man kan spenne opp i stagene. Ved oppspenning 
får man redusert momentet over pilar og midtfelt, men man får aksialkrefter istedenfor. 
Ved høy innspenning kan man få for høye spenninger i bjelkedeler slik at de 
overskrider flytegrensen og deformeres.  
For å få best mulig effekt av spennkablene bør egenlasten til brua avlastes, dette gjør 
at momentet som kommer fra spennkablene reduserer momentet til egenvekten. 
Dersom man spenner opp kablene uten å avlaste brua får man kun bidrag til 
nyttelasten med hensyn til spennstagene. 
10.2 Konsoller 
Konsollene som blir brukt i denne oppgaven vil ikke bli beregnet, men antatt sterk nok 
til å overføre spennkraften til flensen. Dette fordi tegningene våre er basert på skisser 
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levert av vår eksterne veileder ved Statens vegvesen. Konsollene består av 
sammensveiste stålplater som er har en stålkvalitet på S355 eller bedre. Konsollene 
skal boltes til flensen og ikke sveises fast. Sveising ville gitt uønskede egenspenninger 
og redusert kontroll med hensyn til korrosjons og vedlikehold av konsollene og bjelken. 
Med bruk av bolter til monteringen bevares korrosjonsbeskyttelsen for stålet, og 
konsollene kan eventuelt demonteres og byttes ut ved vedlikehold. Ved bruk av bolter 
må kapasiteten til boltene vurderes, dette gjøres etter Eurokode 3 (Standard Norge, 
2009b). Der må man ta hensyn til avskjæring i bolt, og hullkanttrykk i stålet. Utrivning 
blir ikke aktuelt i dette tilfellet siden all kraft virker tilnærmet som en skjærkraft da vi 
antar ingen deformasjon av konsollene som kunne ha gitt en hevarmeffekt på noen av 
boltene. Skisse av konsollene ligger i Vedlegg C.
10.3 Kontroll av skruer mellom stålplatebærere og konsoller 
For å feste konsollene til stålplatebærerne skal det brukes skruer. Disse skruene er 
antatt å ha i fasthetsklasse 8.8 og være av typen M20, noe som forteller at 
skrueskaftet har en nominell diameter på 20mm. Larsen (2010, Tabell 10.3) angir at 
det ved bruk av skruer av type M20 kreves en hulldiameter på 22mm. (Larsen, 2010, 
s.351): Skruenes avskjæringskapasitet bestemmes av én av disse fire bruddformene: 
Figur 15 Avskjæringskapasitet (Larsen, 2010) 
  
Der: 
a) Avskjæring av skrueskaftet 
b) Plastifisering av grunnmaterialet i kontaktsonen med skrueskaftet 
(Hullkanttrykk) 
HØGSKOLEN I SØR – TRØNDELAG     
AVDELING FOR TEKNOLOGI           
Program for bygg og miljø
  
  
36
c) Utriving av grunnmaterialet  
d) Brudd i grunnmaterialets nettotverrsnitt 
Det er de to første alternativene som er aktuelle. Dette fordi det antas at skruene som 
fastholder konsollene i flensen vil være sterke nok til å forhindre utriving av 
grunnmaterialet. Siden kraften i konsollene virker parallelt med bjelkens lengdeakse vil 
ikke utrivning mot flensen rand være aktuell. For øvrig antas konsollene å inneha 
tilstrekkelig kapasitet. 
Det antas at de fire spennstagene som er montert på hver av konsollene trekker med 
en samlet kraft på 5000kN. For å finne hvilken av avskjæringsmetodene som er 
dimensjonerende, må et nødvendig antall skruer beregnes for å forhindre brudd. Det 
er kun valgt å regne med avskjæring der konsollen er montert i flensen da de skruene 
som går gjennom steget til stålplatebæreren kun er der for å holde konsollen på plass.
10.3.1 Avskjæringskapasitet 
Det antas at avskjæringen vil skje i gjenget del av skruen på grunn av mindre 
tverrsnittsareal i gjengparti. Det antas også at deler av skruens gjengede del befinner 
seg i overgangen mellom konsoll og flens. Med avskjæring av skruer menes det at 
skruen vil gå til flytning eller brudd. Dette skjer når skruens kapasitet overskrides. 
Standard Norge (2009b, Tabell 3.4)  gir: 
{|
} 
~|  z  
=
Der: {|L} er dimensjonerende avskjæringskapasitet per skrue 
Dette skal igjen brukes til å beregne antall skruer som trengs: 
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V8PKKFEJN_!N 
J
{|
}
10.3.2 Hullkanttrykk 
Med hullkanttrykk menes at grunnmaterialet vil gi etter før skruene og det vil bli  
deformasjoner i flensen til stålplatebæreren.  
Standard Norge (2009b, Tabell 3.4) gir: 
{
}
J`  ~  z  I  8
=
Der: {L} er dimensjonerende hullkanttrykk per skrue. 
Også her kan det nødvendige antallet skruer beregnes på samme måten. 
V8PKKFEJN_!N 
J
{
}
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11 Forsterkningsmetode 3 – Samvirke mellom 
stålplatebærere og betongdekke 
I konstruksjoner der et betongdekke ligger an på en stålbjelke er det vanlig å etablere 
samvirke mellom disse. Betongdekket og stålbjelken vil da fungere som en 
komposittbjelke der kapasiteten vil bli større enn for to individuelle konstruksjonsdeler. 
(Gimsing, 1976) 
Figur 16 Effekt av samvirke 
Figur 16 viser effekten av samvirke på en enkel måte. Den øverste tegningen viser to 
like punktbelastede bjelker plassert over hverandre uten samvirke. De to bjelkene gir 
en bøyestivhet lik det dobbelte av én slik bjelke og vil også halvere de maksimale 
spenningene. Den nederste tegningen viser de samme bjelkene med perfekt 
samvirke, det vil si at de vil fungere som en dobbelt så høy bjelke som de enkelte 
bjelkene. Med samvirke vil de maksimale bøyespenningene halveres fra det øverste 
tilfellet og bøyestivheten vil firedobles. (Larsen, 2012) 
11.1 Historisk 
Før 1960-70 var det vanlig at stålbjelker tok seg av hele bæringa i konstruksjoner selv 
om stålbjelkene understøttet et betongdekke med gode bærende egenskaper. 
Stålbjelkene ble dimensjonert slik at de skulle holde både egenvekten til betongen og 
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nyttelasten, uten at betongen bidro til styrken (Johnson, 2008). Tunnsjøelv bru er en 
slik konstruksjon der de to stålplatebærerne er bæringa, og betongdekket er bare 
egenvekt og en begrenset avstiving for stålbjelken.
Rundt 1950 ble det utviklet mekaniske forbindelsesmidler (dybler) som gjør at 
stålbjelken og betongplaten fungerer sammen. Det ble raskt populært å bruke 
samvirkekonstruksjoner der forholdene lå til rette for dette. Samvirkekonstruksjoner er 
spesielt godt egnet der spennene er relativt store, etablering av understøtting under 
utstøping av dekke kan være problematisk og en ikke trenger å ta spesielle hensyn til 
brannkrav. Altså vil det si at bruer på rundt 70 meter vil være svært aktuelle, og det er 
trolig at Tunnsjøelv bru ville vært en samvirkebru dersom den ble oppsatt noen år 
senere. 
11.2 Etablering av samvirke 
For å oppnå effekt av samvirket må betongplaten fungere som overflens for 
stålbjelken. Betongplaten vil være mest virksom der den blir utsatt for trykk og det er 
dette tilfellet vi skal ta for oss. Betongen tar opp trykk fra påkjenningene, mens 
stålbjelken tar opp mest strekk. Betong som blir utsatt for strekk vil bare overlate alt til 
armeringa, og der er det relativt lite å hente, derfor er det mest gunstig at betongen i 
samvirkekonstruksjoner utsettes for trykkspenninger. 
Samvirket etableres ved at dybler sveises oppå overflensen på stålbjelken. Dyblene 
sveises enkelt med en spesialtilpasset sveisepistol. Sveisingen kvalitetssikres ved at 
keramiske hylser tres på bolten under sveisingen. Figur 17  illustrerer to boltedybler, 
sveist på en I-bjelke. Betongdekket er plasstøpt. 
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Figur 17 Påsveiste boltedybler 
Der betongen er ferdig støpt eller der dekket består av betongelementer over 
stålbjelker kan samvirket etableres ved at betongen slisses og en stålplate boltes fast i 
slissen mot stålbjelken, som i Figur 18. 
Figur 18 Stålplate boltet fast i slissen mot stålbjelken 
En slik forbindelse kalles en friksjonsforbindelse fordi det er friksjonen mellom stålet og 
betongen når bolten strammes som bestemmer kapasiteten til forbindelsen. Typisk 
avskjæringskapasitet for en forbindelse vil være: Fdd = µ*P der µ er friksjonskoeffisient 
og P er klemkraft i forbindelsen. Friksjonskoeffisienten for ferdigstøpte 
betongelementer er 0,5, mens den er 0,55 for plasstøpt betong. Da med 
forutsetningen at overflaten av stålflensen er sandblåst og metallisert og all rust er 
fjernet. (Standard Norge, 1988) 
Ferdigstøpte betongplater kan også forsterkes med tradisjonelle boltedybler, da må 
dekket tilpasses et slikt bruk ved at det lages utsparinger slik at montører kan få 
tilgang til oversiden av overflensen. I vår oppgave der betongen har ligget i femti år må 
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betongen midlertidig fjernes der dyblene skal monteres. Dette kan gjøres ved 
vannmeisling så armeringa skånes og blir holdbar også etter etablering av samvirke. 
Figur 19 Vannmeislet overflens 
11.3 Eurokode 4 
Samvirkekonstruksjoner dimensjoneres etter prinsipper hentet fra Eurokode 4, tidligere 
NS 3476 i Norsk Standard. I oppgaven vil vi bruke både ny og gammel standard for å 
hente ut informasjon og metoder. Begge standarder brukes sammen med Eurokode 2 
og 3, altså betong- og stålstandarden, samt forbindelsesstandarden NS-EN 1993-1-8. 
11.4 Dimensjonering 
Dimensjoneringen gjøres enten ved beregning av spenninger etter elastisitetsteori 
eller plastisitetsteori. Antakelsen om at plane tverrsnitt forblir plane etter deformasjon, 
Bernoullis hypotese, legges til grunn for å beregne bøyning- og aksialkraftkapasitet. 
Ved beregning av elastisk kapasitet skal opptredende spenninger ikke overskride 
dimensjonerende flytespenning i stålet. (Standard Norge, 1988) 
Ved tradisjonell dimensjonering der samvirket etableres i det betongen støpes skal det 
tas hensyn til virkningen av oppsprekking, kryp og svinn, deformasjoner og 
støperekkefølger (Larsen, 2012). I Tunnsjøelv bru vil dette neglisjeres da betongen har 
ligget i 50 år og ny støp vil være svært begrenset i omfang. Armeringa er ukjent og blir 
ikke dimensjonert, men antatt som god nok for et tilstrekkelig samvirke. 
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For å beregne momentkapasitet i tverrsnitt bestående av to helt forskjellige 
komponenter som stål og betong er vi nødt til å gjøre noen forenklinger. Elastisk 
spenningsfordeling ved positivt moment vil ikke være lineært fordi elastisitetsmodulen 
for stålet og betongen er forskjellige. 
Figur 20 Spenninger i samvirket 
Dette løses ved at det effektive betongarealet gjøres om til et ekvivalent stålareal 
redusert med hensyn på forholdet mellom E-modulene. I Standard Norge (1988) er 
dette beskrevet og annet arealmoment beregnes som følger: 
V 
t?
t
u  u? 
	
V
u  P

	
V
   ?

Det effektive betongarealet beregnes ut fra momentdiagrammet etter regler i Eurokode 
4, se figur 21 (Standard Norge, 2009e)  
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Figur 21 Utklipp fra Standard Norge (2009e) viser fordelingen av effektive betongareal i en samvirkebjelke 
Stabilitetskontroll utføres i henhold til Eurokode 3, stålstandarden, og er omtalt i 
kapittel 7. Slankheten til steget gjør at tverrsnittet dimensjoneres etter klasse 4, men 
dersom tverrsnittet belastes med positivt moment vil overflensen være avstivet og 
knekking av steget vil være forhindret. Skjærkapasiteten er mye større i stålbjelken 
enn i betongdekket. Konstruksjonen skjær-dimensjoneres derfor bare med å se på 
selve ståltverrsnittet. Her må det også kontrolleres om opptredende skjærkraft er 
større enn halve den plastiske skjærkapasiteten i tverrsnittet. Er den større enn halve, 
reduseres momentkapasiteten. (Larsen, 2012) 
Kapasitetsbruddene i forbindelsen som kan forekomme ved bruk av dybler i en 
samvirkekonstruksjon er skjærbrudd i dyblene eller betongen kan rives ut, se Figur 22 
Der betongen har lav fasthet er ofte betongutrivingen dimensjonerende.  
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Figur 22 Bruddformer 
11.5 Spesielle hensyn 
Brubjelken skal forbindes med betongdekket bare i området med positivt moment i 
midtspennet. For at tverrsnittet skal få en lineær spenningsfordeling er det en fordel at 
brua avlastes før etablering av samvirke. Dette hinder et sprang i spenningene mellom 
stålet og betongen som kan være vanskelig å kontrollere. Etter etablering av samvirke 
vil også konstruksjonen bli påkjent en trykkraft fra spennstagene og denne kraften må 
opptas i betongen og trykkflensen i stålplatebæreren. 
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12. Konklusjon 
12.1 Resultatmål 
Rapporten inneholder en grundig gjennomgang av teori og kontroller både innenfor 
lastklasser og statiske beregninger av bruas bæresystem. Gruppa ble tidlig klar over at 
de statiske forutsetningene var kompliserte. Brua går over tre spenn og i begge sider 
av midtspennet er brua fastholdt i boltelager, her ble det ene boltelageret erstattet med 
en temperaturlast. Brubjelkene består av tre forskjellige tverrsnitt skjøtt med lasker. 
Bjelkeskjøtene er plassert i felt mellom opplagrene, noe som øker 
kompliseringsgraden. Alle bjelketverrsnitt er også i tverrsnittsklasse 4. 
En annen kompliseringsfaktor er at avstivingssystemet til bjelken er lite dokumentert 
og er også vanskelig å beregne. Analyser med gruppens antagelser lagt til grunn viser 
at bjelken har stabilitetsproblemer der uavstivet flens kommer i trykk. Dette er tilfellet 
både på platebærer 1 og 2 i lasttilfelle 1. 
For at brua skal få tilstrekkelig kapasitet etter Bk10/60 må tverrsnittene få økt kapasitet 
eller opptredende momenter i midtfelt og over pilar må reduseres. Stabiliserende tiltak, 
for eksempel tverrkryss, kan også være nødvendig, spesielt for nedre flens i 
platebærer 1 og 2. Det er ikke gjort beregninger på stabiliserende tiltak. Det er også 
nødvendig å avlaste bjelkene under montering slik at forsterkningene bidrar til å bære 
egenvekten av brua. 
Metode 1 foreslår at det skal monteres stålvinkler på steget. Vinkler boltes fast på 
begge sider oppe og nede på steget. Dette vil øke kapasiteten til tverrsnittet men vil 
også bidra til økt moment på grunn av egenvekten. Vinklene vil også gi en begrenset 
avstivende effekt. Bruk av standardiserte vinkler vil ikke være tilstrekkelig for å gi 
tverrsnittet god nok kapasitet, så denne metoden velges bort. 
Metode 2 foreslår at spennstag monteres på konsoller på stålplatebærernes flens. 
Spennstagene monteres over flens som er utsatt for strekk, stagene spennes opp så 
HØGSKOLEN I SØR – TRØNDELAG     
AVDELING FOR TEKNOLOGI           
Program for bygg og miljø
  
  
46
det gir et moment motsatt av det opptredende. Dette vil føre til at opptredende 
momenter, i spennet og ved pilarer der spennstagene er montert, vil reduseres. 
Egenvekten til konsollene vil gi et lite bidrag til opptredende moment. Reduksjonen vil 
gi tverrsnittene god nok momentkapasitet, men oppspenningen vil gi økte 
trykkspenninger i allerede trykkbelastede fiber så de går til flytning. Det vil si at 
spennstag alene ikke gir god nok forsterkning. 
Metode 3 foreslår etablering av samvirke mellom brudekket og stålplatebærerne. 
Samvirket etableres ved at betongen over stålflensen vannmeisles bort og boltedybler 
sveises på toppflensen før slissen støpes igjen. Samvirket medfører at betongen vil 
virke sammen med stålplatebærer slik at tverrsnittet får økt kapasitet uten at 
egenvekten blir endret. Samvirket vil virke mest effektivt der betongen blir utsatt for 
trykk, så det vil fungere godt midt i felt, men ikke ved pilar. En samvirkeløsning er 
derfor ikke en fullgod løsning alene. 
Kombinasjon av samvirkeløsningen og spennstagløsningen er det beste 
forsterkningsalternativet for brua. I tillegg bør det monteres tverrkryss der nedre flens 
er uavstivet og utsatt for trykk. Løsningen vil medføre at hele eller deler av brua 
stenges i kortere perioder da betongen vannmeisles og under avlastninga. Selve 
oppspenningen går relativ fort, montering av konsoller vil ta litt lenger tid. 
12.2 Effektmål 
Gruppa har underveis i oppgaven utvidet sin forståelse for brukonstruksjoner i stor 
grad ettersom utfordringene var så betydelige. Platebærerne ble kategorisert i 
tverrsnittsklasse 4, en tverrsnittsklasse som ikke er forelest ved HiST. Dette medførte 
at gruppa måtte sette seg inn i litteratur og standarder som var i overkant komplisert. 
Gruppa føler likevel at beregninger har blitt tilstrekkelig gjennomført. 
Modellering av brubjelkene for analyser i SAP2000 har også hatt en del kompliserte 
elementer. At bjelkens tverrsnitt varierer langs bjelken og også innenfor ett spenn, 
samt de usikre avstivingene har skapt noen utfordringer. 
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Gruppas største faglige gevinster kommer fra forsterkningsberegningene. Her har 
gruppa oppdaget kapasitetsproblemer som kan løses på en rekke måter. Løsningene 
Statens vegvesen bruker tilfører enten tverrsnittkapasitet eller reduserer lastvirkninger. 
Gruppa har også kommet med egne forslag til tiltak, for eksempel tverravstivinger og 
bruk av komposittmaterialer i strekkstag. Det er stor enighet i gruppa om at bruken av 
praktiske løsninger også bidrar til forståelsen av fagstoffet. 
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13. Karbonfiber – en alternativ løsning? 
Ettersom bruer dimensjoneres for å holde i 100 år er det ganske vanlig at forholdene 
forandrer seg i løpet av levetida. Brukomponenter slites eller skades, lastklasser 
endres og veger legges om. Dette medfører at svært mange bruer blir for svake og må 
forsterkes. Problemet er like stort over hele verden og dette medfører da at 
forsterkningsmetodene er mange og svært varierende. Dette gjør på mange måter at 
selve oppgaven har elementer av innovasjon over seg, i dette kapitelet velger vi å se 
litt på mer utradisjonelle men potensielle forsterkningsmetoder. 
Forsterkningen skal være enkel og rask å montere, og monteringa skal helst være 
mulig å gjennomføre mens brua er i bruk. Det er også ønskelig at forsterkninga krever 
lite vedlikehold, ikke gir et stort bidrag til egenvekten i tillegg til at estetikken skal 
ivaretas. 
Tradisjonelt er stål det mest vanlige produktet for bruk i bruforsterkninger og det 
fungerer godt til mange formål. Alle metodene gruppa har vurdert så langt har 
inneholdt stål, som stålvinkler, stålbolter, ståldybler og stålstag. Stål fungerer godt til 
alle disse metodene, men andre materialer kan fint brukes hvis det forskes på og 
utvikles til formålet. Stål har jo noen egenskaper som kan forbedres, spesielt vekt, 
bruddstyrke og bestandighet. 
Fiberarmert polymer er eksempel på materialer som kan overgå stål på flere områder 
hvis det er riktig produsert. Fiberarmert polymer vil si plastmaterialer som er armert 
med fiber, for eksempel karbon-, glass- eller aramidfiber(Kevlar) (Zhao, 2013). 
Et eksempel er karbonfiberarmerte stekkstag. Stekkstag av karbonfiberarmert polymer 
vil ha svært høy bruddstyrke i forhold til vekt, samtidig som det ikke krever beskyttelse 
mot korrosjon. Karbonfiberkompositter kan ha E-modul på 240-650GPa og 
strekkfasthet på 2500-4000MPa (Sto Norge AS, 2006). Dette vil være produkter som 
vil være svært godt egnet for forspenning av stålbjelkebruer, altså høyaktuelt for 
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Tunnsjøelv bru. Slike strekkstag blir per i dag ikke brukt i Norge, men vil helt sikkert 
tas i bruk hvis systemer blir tilstrekkelig utviklet og dokumentert. Det er enda 
problemer med å utvikle optimal innfesting for strekkstag og de mest vanlige 
kompositter har ikke spesielt god slagmotstand. 
På betongkonstruksjoner er saken en helt annen og karbonkompositter er helt vanlig å 
bruke. Her er det vanlig å forsterke strekksonene og skjærbelastede soner ved å lime 
på striper eller staver med karbonfiberlaminat. Enkelte produkter kan også påføres en 
begrenset forspenning, for eksempel leverer Sika et system som kan forspennes med 
220kN. Forsterkningen motvirker at betongen sprekker opp mer og gir større 
strekkfasthet. Disse systemene kan også gjøres tilnærmet usynlige da de ikke bygger 
noe særlig og de kan males over. 
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A. Artikkel 
  
VEDLEGG A 
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På stamvegnettet i Norge og ellers i 
verden er det mange bruer som er 
oppført på 1950- og 1960-tallet som 
ikke er dimensjonert for dagens 
tungtransport. I dag er kravet til bruer at 
de skal tåle store kjøretøy med totalvekt 
på 60 tonn, og med aksellast på 10 
tonn, såkalte modulvogntog. 
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Tunnsjøelv bru ligger på E6 i 
Namsskogan kommune i Nord-
Trøndelag fylke. Brua er en 
stålbjelkebru i tre spenn som til 
sammen utgjør 72 meter. To 
langsgående stålplatebærere bærer 
brudekket som består av slakkarmert 
betong. Brua er oppsatt i 1966 og er 
dimensjonert etter Statens vegvesens 
lastklasse 1/1958. 
I dag dimensjoneres bruene etter 
Eurokodene som ble gjeldene som 
dimensjoneringsregelverk fra 1.april 
2010. En kapasitetskontroll viser at 
brua har flere svake punkter som 
trenger utbedring. Momentkapasiteten 
overskrides både midt i midterste spenn 
og ved pilarene. Et annet problem er 
stabiliteten til nedre flens i 
stålplatebærerne som kan knekke ut 
der momentet er negativt. Brua må 
altså forsterkes så snart som mulig. 

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Det finnes flere måter å øke 
kapasiteten til bruer på. Det som er 
viktigst er at forsterkningsmetoden skal 
øke levetida til brua, samtidig som det 
skal kunne gjøres så raskt og billig som 
mulig. Det er også ønskelig at bruer 
skal kunne trafikkeres mens de er 
under utbedring. 
Hvilken type bru og hva som er 
svakheten til brua har mye å si for valg 
av forsterkningsmetode, den skal heller 
ikke skjemme bruas visuelle uttrykk. 
For betongbruer er de største 
problemene ofte at betongen sprekker 
opp og får for store rissvidder. Her må 
det som regel tilføres ekstra armering, 
ofte karbonkompositter, for å ta opp 
strekkrefter eller sprøytes på mer 
betong for å øke trykkapasiteten. 
Stålbjelkebruer kan være utsatt for 
korrosjon eller andre skader som gjør at 
bjelkedeler må byttes ut. Alternativt skal 
brua dimensjoneres for nye laster som 
kan gjøre at tverrsnittene får for liten 
kapasitet, stabiliteten blir et problem, 
eller brua får for store deformasjoner. 

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En av de enkleste forsterknings
metodene er nok å montere stålvinkler i 
steget på bjelkene. Vinklene blir boltet 
fast i lengderetning på platebæreren og 
øker dermed platebærerens kapasitet. 
Det er også vanlig å bolte stålplater 
over og under flensene, samt i steget. 

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En annen metode for å forsterke bruer 
på er ved å montere spennstag over 
bjelkenes strekksoner. Dette utføres 
ved at konsoller blir påmontert på 
bjelkens flens, stag spennes opp 
mellom konsollene. Dette gjøres for å 
danne et moment lik spennkr
armen fra bjelketve
nøytralakse. Dette momentet virker 
motsatt av momentet fra lastene på 
brua og vil dermed redusere 
opptredende momenter i feltet hvor det 
er montert. Spennstagene er 
tradisjonelt laget i høyfast stål, men 
lignende egenskaper kan finnes i 
enkelte typer fiberarmert polymer, for 
eksempel karbonfiberkompositter.

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En tredje forsterkningsmetode er å 
-


aften og 
rrsnittets 
opprette samvirke mellom stålbjelkene 
og betongdekket. Måten dette som 
regel gjøres på er ved å meisle seg 
til flensen på bjelken
fast stålbolter, for så å fylle etter med 
betong. Samvirket kan også etableres 
ved å lage en utsparing i betongdekket 
som det legges stålplater i. Platene 
skrus fast i overflens og skaper en 
såkalt friksjonsforbinde


Tunnsjøelv bru har store 
kapasitetsoverskridelser og krever 
betydelige forsterkninger for at 
modulvogntogene kan kjøre ubekymret 
over og møtes midt på brua. Det er da 
nødvendig å kombinere flere 
forsterkningsmetoder for å oppnå 
tilstrekkelig kapasitet. Monteres vinkler 
på steget vil ikke momentkapasiteten 
økes tilstrekkelig før vinklene blir 
voldsomt store og dyre. Monteres 
spennstagløsninger vil trykkflens bli 
overbelastet, mens samvirkeløsninger 
vil ikke gi noen effekt der betongen er i 
strekk. Ingen av disse vil gi noe spesielt 
bidrag til stabiliteten, så det vil også 
være aktuelt å stive av trykkpåkjent 
nedre flens. 
En aktuell løsning er derfor å 
kombinere spennstagløsningen med 
samvirkeløsningen. En slik løsning vil 
både redusere opptr
felt og over opplager samt at 
trykkspenningene som oppstår tas opp i 
betongen. Stabiliserende tiltak på 
underflens i trykk er også er også å 
anbefale. 
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Beskrivelse: 
Oppgaven gikk ut på å oppgradere brua til dagens 
krav, BK10/60. Det ble gitt 3 alternative 
forsterkningsmetoder som skulle vurderes om det 
opprinnelige bæresystemet ikke hadde tilstrekkelig 
kapasitet.  
Den endelige løsningen ble en kombinasjon av 
metode 2 og 3 i bruas midtspenn. 
Metode 1: 
Øke tverrsnittet ved 
fastbolting av vinkler 
      
Metode 2: 
Montere spennstag over 
platebærernes strekksoner 
       
Metode 3: 
Opprette samvirke mellom 
betongen og stålplatebærerne 
FEM-Analyse: 
Finite Element Methods 
of analysis. Viser 
spenningsfordelingen i 
en platebærer. 
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 Project Tunnsjøelv bru
 Job Number 2015-08
 Engineer EAS
SAP2000 Steel Design
SAP2000 v16.1.1 - File:C:\Users\EgilArne\Documents\Bacheloroppgave 2015\Model\SAP2000\Lastkomb\Lastkombinasjon 1mai 20, 2015  10:03  
  
  Eurocode 3-2005 STEEL SECTION CHECK  (Flexural Details for Combo and Station)
  Units  : KN, m, C
  
  Frame : 12        X Mid: 65,500     Combo: Lasttilfelle 1   Design Type: Beam                 
  Length: 13,400    Y Mid: 0,000      Shape: Pb1              Frame Type: DCH-MRF             
  Loc   : 13,400    Z Mid: 0,000      Class: Class 4          Rolled : No                      
  
  Country=Norway                      Combination=Eq. 6.10                  Reliability=Class 2                 
  Interaction=Method 2 (Annex B)      MultiResponse=Envelopes               P-Delta Done? Yes                   
  
  GammaM0=1,10      GammaM1=1,20      GammaM2=1,25      
  An/Ag=1,00        RLLF=1,000        PLLF=0,750        D/C Lim=0,950     
  
  Aeff=0,031        eNy=0,000         eNz=0,000         
  A=0,031           Iyy=0,012         iyy=0,608         Wel,yy=0,015        Weff,yy=0,013     
  It=1,954E-06      Izz=1,709E-04     izz=0,074         Wel,zz=8,545E-04    Weff,zz=8,545E-04 
  Iw=1,050E-04      Iyz=0,000         h=1,584           Wpl,yy=0,017        Av,z=0,013        
  E=210000000,0     fy=345000,000     fu=520000,000     Wpl,zz=0,001        Av,y=0,022        
  
  
  DESIGN MESSAGES
      Error: Section overstressed
  
  STRESS CHECK FORCES & MOMENTS
      Location             Ned      Med,yy      Med,zz       Ved,z       Ved,y         Ted
      13,400             0,000      -0,817       0,000     -50,312       0,000       0,000
  
  PMM DEMAND/CAPACITY RATIO   (Governing Equation EC3 6.3.3(4)-6.62)
      D/C Ratio:   2,940 = 0,000 + 2,940 + 0,000   >        0,950  Overstress
                         = NEd/(Chi_z NRk/GammaM1) + kzy (My,Ed+NEd eNy)/(Chi_LT My,Rk/GammaM1)
                             + kzz (Mz,Ed+NEd eNz)/(Mz,Rk/GammaM1)       (EC3 6.3.3(4)-6.62)  
  
  BASIC FACTORS
      Buckling Mode   K Factor    L Factor       Lcr/i
      Major (y-y)        1,000       1,343      29,618
      Major Braced       1,000       1,343      29,618
      Minor (z-z)        1,000       1,000     181,709
      Minor Braced       1,000       1,000     181,709
      LTB                1,000       1,000     181,709
  
  AXIAL FORCE DESIGN
                           Ned       Nc,Rd       Nt,Rd
                         Force    Capacity    Capacity
      Axial              0,000    9855,709    9855,709
  
                        Npl,Rd       Nu,Rd       Ncr,T      Ncr,TF       An/Ag
                      9855,709   11765,146    3656,246    3656,246       1,000
  
                 Curve   Alpha         Ncr   LambdaBar         Phi         Chi       Nb,Rd
      Major (y-y)    b   0,340   74244,327       0,382       0,604       0,933    8430,036
      MajorB(y-y)    b   0,340   74244,327       0,382       0,604       0,933    8430,036
      Minor (z-z)    c   0,490    1972,543       2,344       3,773       0,149    1342,366
      MinorB(z-z)    c   0,490    1972,543       2,344       3,773       0,149    1342,366
      Torsional TF   c   0,490    3656,246       1,722       2,355       0,252    2279,905
  
  MOMENT DESIGN
                           Med    Med,span       Mc,Rd       Mv,Rd       Mn,Rd       Mb,Rd
                        Moment      Moment    Capacity    Capacity    Capacity    Capacity
      Major (y-y)       -0,817   -4319,402    4196,810    4196,810    4196,810    1469,203
      Minor (z-z)        0,000       0,000     267,987     267,987     267,987
  
                       Section      Flange         Web     Epsilon       Alpha         Psi
      Compactness      Class 4     Class 4     Class 4       0,825       0,500      -1,000
  
                 Curve AlphaLT LambdaBarLT       PhiLT       ChiLT          C1         Mcr
      LTB            d   0,760       1,186       1,578       0,382       2,187    3595,105
  
      Factors  Cmy         Cmz        CmLT         kyy         kyz         kzy         kzz
             1,000       1,000       0,432       1,000       1,000       1,000       1,000
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SAP2000 v16.1.1 - File:C:\Users\EgilArne\Documents\Bacheloroppgave 2015\Model\SAP2000\Lastkomb\Lastkombinasjon 1mai 20, 2015  10:04  
  
  Eurocode 3-2005 STEEL SECTION CHECK  (Flexural Details for Combo and Station)
  Units  : KN, m, C
  
  Frame : 7         X Mid: 22,700     Combo: Lasttilfelle 1   Design Type: Beam                 
  Length: 9,000     Y Mid: 0,000      Shape: Pb2              Frame Type: DCH-MRF             
  Loc   : 6,000     Z Mid: 0,000      Class: Class 4          Rolled : No                      
  
  Country=Norway                      Combination=Eq. 6.10                  Reliability=Class 2                 
  Interaction=Method 2 (Annex B)      MultiResponse=Envelopes               P-Delta Done? Yes                   
  
  GammaM0=1,10      GammaM1=1,20      GammaM2=1,25      
  An/Ag=1,00        RLLF=1,000        PLLF=0,750        D/C Lim=0,950     
  
  Aeff=0,027        eNy=0,000         eNz=0,000         
  A=0,040           Iyy=0,017         iyy=0,651         Wel,yy=0,021        Weff,yy=0,020     
  It=4,805E-06      Izz=3,410E-04     izz=0,093         Wel,zz=0,002        Weff,zz=0,002     
  Iw=2,117E-04      Iyz=0,000         h=1,600           Wpl,yy=0,024        Av,z=0,021        
  E=210000000,0     fy=345000,000     fu=520000,000     Wpl,zz=0,002        Av,y=0,022        
  
  
  DESIGN MESSAGES
      Error: Section overstressed
  
  STRESS CHECK FORCES & MOMENTS
      Location             Ned      Med,yy      Med,zz       Ved,z       Ved,y         Ted
      6,000           -235,000     -56,720       0,000   -1098,198       0,000       0,000
  
  PMM DEMAND/CAPACITY RATIO   (Governing Equation EC3 6.3.3(4)-6.61)
      D/C Ratio:   2,019 = 0,036 + 1,984 + 0,000   >        0,950  Overstress
                         = NEd/(Chi_y NRk/GammaM1) + kyy (My,Ed+NEd eNy)/(Chi_LT My,Rk/GammaM1)
                             + kyz (Mz,Ed+NEd eNz)/(Mz,Rk/GammaM1)     (EC3 6.3.3(4)-6.61)  
  
  BASIC FACTORS
      Buckling Mode   K Factor    L Factor       Lcr/i
      Major (y-y)        1,000       4,000      55,283
      Major Braced       1,000       4,000      55,283
      Minor (z-z)        1,000       0,000       0,000
      Minor Braced       1,000       0,000       0,000
      LTB                1,000       1,000      97,124
  
  AXIAL FORCE DESIGN
                           Ned       Nc,Rd       Nt,Rd
                         Force    Capacity    Capacity
      Axial           -235,000    8572,370   12465,164
  
                        Npl,Rd       Nu,Rd       Ncr,T      Ncr,TF       An/Ag
                     12465,164   14880,154   13430,410   13430,410       1,000
  
                 Curve   Alpha         Ncr   LambdaBar         Phi         Chi       Nb,Rd
      Major (y-y)    b   0,340   26953,071       0,591       0,741       0,841    6611,019
      MajorB(y-y)    b   0,340   26953,071       0,591       0,741       0,841    6611,019
      Minor (z-z)    c   0,490   8,237E+19       0,000       0,451       1,000    7858,006
      MinorB(z-z)    c   0,490   8,237E+19       0,000       0,451       1,000    7858,006
      Torsional TF   c   0,490   13430,410       0,838       1,007       0,638    5016,341
  
  MOMENT DESIGN
                           Med    Med,span       Mc,Rd       Mv,Rd       Mn,Rd       Mb,Rd
                        Moment      Moment    Capacity    Capacity    Capacity    Capacity
      Major (y-y)      -56,720   -7478,591    6276,078    6276,078    6276,078    3802,613
      Minor (z-z)        0,000       0,000     486,079     486,079     486,079
  
                       Section      Flange         Web     Epsilon       Alpha         Psi
      Compactness      Class 4     Class 3     Class 4       0,825       0,518      -0,966
  
                 Curve AlphaLT LambdaBarLT       PhiLT       ChiLT          C1         Mcr
      LTB            d   0,760       0,673       0,906       0,661       2,253   16051,299
  
      Factors  Cmy         Cmz        CmLT         kyy         kyz         kzy         kzz
             1,000       1,000       0,406       1,009       1,000       1,000       1,000
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SAP2000 v16.1.1 - File:C:\Users\EgilArne\Documents\Bacheloroppgave 2015\Model\SAP2000\Lastkomb\Lastkombinasjon 1mai 20, 2015  10:05  
  
  Eurocode 3-2005 STEEL SECTION CHECK  (Flexural Details for Combo and Station)
  Units  : KN, m, C
  
  Frame : 3         X Mid: 36,200     Combo: Lasttilfelle 1   Design Type: Beam                 
  Length: 18,000    Y Mid: 0,000      Shape: Pb3              Frame Type: DCH-MRF             
  Loc   : 18,000    Z Mid: 0,000      Class: Class 4          Rolled : No                      
  
  Country=Norway                      Combination=Eq. 6.10                  Reliability=Class 2                 
  Interaction=Method 2 (Annex B)      MultiResponse=Envelopes               P-Delta Done? Yes                   
  
  GammaM0=1,10      GammaM1=1,20      GammaM2=1,25      
  An/Ag=1,00        RLLF=1,000        PLLF=0,750        D/C Lim=0,950     
  
  Aeff=0,025        eNy=0,000         eNz=0,000         
  A=0,038           Iyy=0,016         iyy=0,643         Wel,yy=0,020        Weff,yy=0,019     
  It=4,437E-06      Izz=2,562E-04     izz=0,082         Wel,zz=0,001        Weff,zz=0,001     
  Iw=1,591E-04      Iyz=0,000         h=1,600           Wpl,yy=0,022        Av,z=0,019        
  E=210000000,0     fy=345000,000     fu=520000,000     Wpl,zz=0,002        Av,y=0,022        
  
  
  DESIGN MESSAGES
      Error: Section overstressed
  
  STRESS CHECK FORCES & MOMENTS
      Location             Ned      Med,yy      Med,zz       Ved,z       Ved,y         Ted
      18,000          -235,000    3082,474       0,000     955,816       0,000       0,000
  
  PMM DEMAND/CAPACITY RATIO   (Governing Equation EC3 6.3.3(4)-6.61)
      D/C Ratio:   1,465 = 0,038 + 1,427 + 0,000   >        0,950  Overstress
                         = NEd/(Chi_y NRk/GammaM1) + kyy (My,Ed+NEd eNy)/(Chi_LT My,Rk/GammaM1)
                             + kyz (Mz,Ed+NEd eNz)/(Mz,Rk/GammaM1)     (EC3 6.3.3(4)-6.61)  
  
  BASIC FACTORS
      Buckling Mode   K Factor    L Factor       Lcr/i
      Major (y-y)        1,000       2,000      55,946
      Major Braced       1,000       2,000      55,946
      Minor (z-z)        1,000       0,000       0,000
      Minor Braced       1,000       0,000       0,000
      LTB                1,000       0,000       0,000
  
  AXIAL FORCE DESIGN
                           Ned       Nc,Rd       Nt,Rd
                         Force    Capacity    Capacity
      Axial           -235,000    7970,188   11862,982
  
                        Npl,Rd       Nu,Rd       Ncr,T      Ncr,TF       An/Ag
                     11862,982   14161,306   1,157E+20   1,157E+20       1,000
  
                 Curve   Alpha         Ncr   LambdaBar         Phi         Chi       Nb,Rd
      Major (y-y)    b   0,340   25046,288       0,592       0,742       0,841    6146,041
      MajorB(y-y)    b   0,340   25046,288       0,592       0,742       0,841    6146,041
      Minor (z-z)    c   0,490   7,839E+19       0,000       0,451       1,000    7306,006
      MinorB(z-z)    c   0,490   7,839E+19       0,000       0,451       1,000    7306,006
      Torsional TF   c   0,490   1,157E+20       0,000       0,451       1,000    7306,006
  
  MOMENT DESIGN
                           Med    Med,span       Mc,Rd       Mv,Rd       Mn,Rd       Mb,Rd
                        Moment      Moment    Capacity    Capacity    Capacity    Capacity
      Major (y-y)     3082,474    7533,181    5812,501    5812,501    5812,501    5328,126
      Minor (z-z)        0,000       0,000     401,805     401,805     401,805
  
                       Section      Flange         Web     Epsilon       Alpha         Psi
      Compactness      Class 4     Class 2     Class 4       0,825       0,518      -0,964
  
                 Curve AlphaLT LambdaBarLT       PhiLT       ChiLT          C1         Mcr
      LTB            d   0,760       0,000       0,424       1,000       1,000   6,177E+19
  
      Factors  Cmy         Cmz        CmLT         kyy         kyz         kzy         kzz
             1,000       1,000       1,000       1,009       1,000       1,000       1,000
VEDLEGG D7
E. MathCAD Manuelle beregninger 
 E.1 Tverrsnittsklassifisering av platebærere 
 E.2.1 Sporfaktorer 
 E.2.2 Egenlastberegning av betong og slitelag 
 E.2.3 Egenlastberegning av stål 
 E.2.4 Pilarberegninger 
 E.3 Kontrollberegninger 
 E.4 Metode 1 
 E.5 Metode 2 
 E.6 Metode 3 
  






VEDLEGG E2.2
Brudekke- Egenlastberegninger betong og slitelag
Betong: 
Ai=Areal av tverrsnitt e=eksentrisitet cbj=Avstand mellom bjelker 
γbetBetongens tetthet =
npb= nedstrøms platebærer opb= oppstrøms platebærer
Akse 1: Endefelt sør
A1 2.317m
2
:= e1 2840mm:= cbj 5.50m:= γbet 25
kN
m
3
:=
q1.npb
γbet A1⋅ e1⋅
cbj
29.91
kN
m
⋅=:=
q1.opb γbet A1⋅ q1.npb− 28.015
kN
m
⋅=:=
Akse 2: Pilar sør
A2 2.203m
2
:= e2 2380mm:=
q2.npb
γbet A2⋅ e2⋅
cbj
23.832
kN
m
⋅=:=
q2.opb γbet A2⋅ q2.npb− 31.243
kN
m
⋅=:=
Midtspenn
AM 2.086m
2
:= eM 2750mm:=
qM.npb
γbet AM⋅ eM⋅
cbj
:= qM.npb 26.075
kN
m
⋅=
qM.opb γbet AM⋅ qM.npb−:= qM.opb 26.075
kN
m
⋅=
Akse 3: Pilar nord
A3 2.081m
2
:= e3 2768mm:=
q3.npb
γbet A3⋅ e3⋅
cbj
26.183
kN
m
⋅=:=
q3.opb γbet A3⋅ q3.npb− 25.842
kN
m
⋅=:=
Akse 4: Endefelt nord
A4 2.145m
2
:= e4 2781mm:=
q4.npb
γbet A4⋅ e4⋅
cbj
27.115
kN
m
⋅=:=
q5.opb γbet A4⋅ q4.npb− 26.51
kN
m
⋅=:=
Slitelagslast: 
F Føringsbredde= γasf 25
kN
m
3
:= qasf 0.06m γasf⋅ 1.5
kN
m
2
⋅=:=
cbj 5500mm:=
Last på stålplatebærerne gitt av 60mm slitelag:
Akse 1: Endefelt sør
F1 1840mm 5500mm+ 2178mm+ 650 2⋅ mm− 8.218m=:=
g1.npb qasf F1⋅
650mm 0.5 F1⋅+ 1840mm−
cbj
⋅:= g1.npb 6.542
kN
m
⋅=
g1.opb qasf F1⋅ g1.npb−:= g1.opb 5.785
kN
m
⋅=
Akse 2: Pilar sør
F2 1900mm 5500mm+ 1938mm+ 650mm 2⋅− 8.038m=:=
g2.npb qasf F2⋅
650mm 0.5 F2⋅+ 1900mm−
cbj
⋅:= g2.npb 6.07
kN
m
⋅=
g2.opb qasf F2⋅ g2.npb−:= g2.opb 5.987
kN
m
⋅=
Midtspenn:
FM 1900mm 5500mm+ 1900mm+ 650mm 2⋅− 8m=:=
gM.npb qasf FM⋅
650mm 0.5 FM⋅+ 1900mm−
cbj
⋅ 6
kN
m
⋅=:=
gM.opb qasf FM⋅ gM.npb− 6
kN
m
⋅=:=
Akse 3: Pilar nord
F3 1900mm 5500mm+ 1900mm+ 650mm 2⋅− 8m=:=
g3.npb qasf F3⋅
650mm 0.5F3+ 1900mm−
cbj
⋅ 6
kN
m
⋅=:=
g3.opb qasf F3⋅ g3.npb− 6
kN
m
⋅=:=
Akse 4: Endefelt nord
F4 1906mm 5500mm+ 1900mm+ 650mm 2⋅− 8.006m=:=
g4.npb qasf F4⋅
650mm 0.5F4+ 1906mm−
cbj
⋅ 5.998
kN
m
⋅=:=
g4.opb qasf F4⋅ g4.npb− 6.011
kN
m
⋅=:=


























































VEDLEGG E5
Momentkapasitet Macalloy spennstag
Materialkoefisienter 
fu 1030MPa:= γred 0.8:=
fd fu γred⋅:=
Stagets diameter:
D 50mm:=
r
D
2
:=
Stagets areal:
A pi r
2
⋅:=
Kraftens arm:
e 800mm:=
Aksialkraftskapasitet pr stag:
FRd fd A⋅ 1.618 10
3
× kN⋅=:=
Valgt forspenning pr. stag:
F 1250kN:=
Antall spennstag:
a 4:=
Momentkapasitet til spennstagene som gir et indre moment
MRd a F⋅ e⋅:=
MRd 4 10
3
× kN m⋅⋅=
Moment diagram før innføring av spennstag
Moment diagram etter innføring av spennstag
Ser ut av diagrammene at spennstagene reduserer momentet over pilarer og
midtspenn med ca. 2000 kNm, dette samsvarer med bidrage på 4000 kNm
som spennstagene tilfører bjelken i form av økt indre moment.
Spenningsberegninger:
Velger å gjøre en spenningskontroll av tverrsnittet i midtspennet hvor
bøyemomentet er størst. Antar at nøytralakse befinner seg midt i tverrsnittet
ved ren bøyning, og at momentfordelingen halveres ved bjelkens nøytralakse.
Tar da utgangspunkt i halve tversnittsarealet for å beregne trykkspenninger i
flensen. Deretter blir aksialspenninger beregnet ut fra temperaturlast og
spennkraft og lagt til spenningsfordelingen til bjelken.
Dimensjonerende moment som er redusert til halve om nøytralaksen.
MEd
1
2
5674⋅ kN m⋅:=
Dimensjonerende aksialkraft med virkende spenn- og temperaturkraft på bjelken
NEd 5235kN:=
Redusert 2.arealmoment til halve tverrsnittet
Iy 7.83 10
9
⋅ mm
4
:=
Z 0.8m:=
A 37824mm
2
:=
Spenning i trykkflens:
Hvor M.1y er spenninger i toppflens og M.2y er spenninger i bunnflens
γM 1.2:=fy 345MPa:=
σM
MEd
Iy
Z⋅ 289.86 MPa⋅=:=
fd
fy
γM
:=
σN
NEd
A
138.404 MPa⋅=:=
σM.1y
MEd
Iy
Z⋅ σN+:=
σM.1y 428.264 MPa⋅= n1
σM.1y
fd
1.49=:=
Hvor M er bøyespenning, N er aksialspenning og M.1y er kombinert aksial- og
bøyespenning.
Her er trykkspenningen i toppflens overskredet med 49% i forhold til kapasiteten.
σM.2y
MEd−
Iy
Z⋅ σN+:=
n2
σM.2y−
fd
0.527=:=
σM.2y 151.455− MPa⋅=
Her er opptredende strekkspenning i bunnflens innenfor kapasitetskravet, og utnyttet med
53%
Nedenfor vises spenningsfordelingen i topp- og bunnflens hentet ut fra SAP2000,
toppflens vises i det øverste diagrammet med spenninger i MPa. Dette samsvarer
med manuell beregning av spenningene.
Det må ytteligere forsterkninger til for å hindre flytning i toppflensen, dette kan da
løses med for eksempel samvirke.
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